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ANEXO No. 1 

, CARACTERISTICAS GEOLOGICAS Y ZONIFICACION GEOTECNICA 
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CARACTERISTICAS 
GEOLOGICAS 

La informaCión estratigráfica del subsuelo de la Ciudad 
de Méx1co que aqui se presenta está fundamentada en 
todas las publtcac1ones dtsponibles sobre ese tema y en 
la deflvada de los estudios geotécnicos aue se han 

. reahzado . · 
En la zonlftcaciOn del subsuelo se obse.-va cómo se ha 

pod1d0 prec1sar la compleja estratigrafía de la zona 
pon1P~te do la Ciudad grac1as a los sondeos y 
c ... ¡;~.:•H::lct.:.: lh .. cu:::..truccHJn dt:. IJ LíncJ l. Ert cuanto a 

!Onas del lago y de transición, la exploración del 
;uelo con el cono eléctrico ha permttido la deftntción 

oe perf,les estratJgráf,cos más prec1sos. cemostrando 
con ello que esta herramtenta de exploración es una 
técnica muy ehctente y económtca para los estudtos del 
subsuelo de esas zonas 

En relac1ón con las prop1edades mec3nicas de los 
suelos. part,cularmente en las zonas del lago y de 
~ranstct6n, ocurre una constante evolución, 
observándose una dtsminuciOn de la compresibiltdad y 
un aumento de la resistencta al esfuerzc cortante. 
fenómenos que ocurren en pocos años. y aun en meses', 
a consecuenc1a de: al el bombeo profun<lo para el 
aoastec•m,ento de agua potable. bl el efecto de 
soorecarga de antJguos rellenos superf,ciales. el el peso 

· de las estructuras. y di el abatimiento del n1vel freático 
por bombeo superf1C1al para la construcción de 
Cimentaciones v mantemm,cnto de sótanos. Todo esto 
hace que la •nformac•On prev•a sobre las propiedades 
mecán1cas de los suelos un1camente deba tomarse como 
una guia. y que Siempre sera necesano actualizar el 
conoc•m•ento del subsuelo mediante estudiOS 
geotécn•cos conf•ables. 

El conoc•m•ento del subsuelo de la Ctudad de México 
evoluc•onar~ sOlo SI se me¡oran las técnicas de campo, 
Ce laborator•o y de instrumentación; por tanto, los 
aspectos aue por su •moortanc•a deben desarrollarse a 
corto plazo son: al dcfsnu la estratigrafia y prop•edades 

\n•cas de la costra superficial, bl mejorar las 
.• cas del cono eléctrico, el reducir el remotdeo y 

t •• .,ración de las muestras inalteradas de suelos blandos. 

di muestrear en seco los suelas de bajo contenido de 
agua. y el dtsminuir el costo de la instrumentación 
de campo. 

, 
Generalidades 

Cualquiera que intente comprender la naturaleza 
gcológJce de los depósitos sobre k>s que se edifica la 
C1udad de México, deberá partlf de tres marcos de 
referencia: el geológico general, el paleoclimático y el 
vulcanológico. 

1.1 
Marco geológico general 

La cuenca del Valle de México asemeja una·enarnie 
presa azolvada: la cortina. siiuada en ét sur, está 
representada por los basaltos de la sierra de 
Ch1chinautzin, mientras que los rellenos del vaso es tan 
constituidos en su parte superior por arcillas lacustres 
y en su parte inferior por clasticos derivados de la acción 
de ríos, arroyos, glactares y volcanes lfig 1). 

El conjuntO· de rellenos contiene además capas de ceniza 
y estratos de pómez producto de las erupciones 
volcánicas menores y· mayores durante el último medio 
millón de años 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 
meteorización de los depósitos volcánicos, fluviales, 
aluviales y glaciales; estos suelos, hoy transformados en 
paleosuelos. llevan el sello del clima en el que fueron 
formados, siendo a veces amarillos, producto de 
ambientes frfos, y otras veces cafés y hasta rojizos, 
producto de ambientes moderados a subtropicales. 

Sobre este complejo relleno ha crecido la Ciudad de 
México. Desde la fundación de Tenochtitlan, haré 600 
años, los pobladores del lugar han tenido que . . 
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Fig 1 Esquema geológico general del Valle de México 

enfrentarse 2 las caracterlstir:ns difíci1Ps del relleno; h~c•r~ 
.a m1tad de este s•ylo, su:; ~oli•t.:•9::t y obras se fueron 
desplantando sobre los rellenos corresp.:md1entes al 
borde de la planicie, compuestos po: sedimentos 
transnacionales (figs 2 y 31, y en lo que va de la 
segunda mitad de la centuna, la Urbe se ha extendido 
aún más, rebasando los limites de la planicie y sub1endo 
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Fig 2 Esquema geológico general de la transtción 
.Lomas- planicie de un "delta" aluv1al 

n los extensos flancos occidentales de la cuenca, 
t.:!:tJ,Jaciu t.ui.muto Jior los ol.ldnJcos volcárucus dt: la sicua 
de las Cruces, conocido como Las Lomas. Sus 
depOsitas elásticos di fleren en mucho de los depOsitas 
arcillosos superficiales del centr.o de la cuenca. 

-3km ---:::-.:;;;: 
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rllZJARCILLA LACUSTRE DEL HOLOCENO 
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Fig 3 Esquema geológico general de 1a· transición 
Lomas- planicie fuera de un "delta" aluvial 

3 



1.2 
Marco paleoclimático 

El clima uniformemente c~hdo y a menudo desértiCO del 
Plioceno, en las latitudes de la Meseta Central mexicana, 
cedió a climas camb1antes y extremosos del Pleistoceno. 
Las causas de esta mutación. que afectó a toda la Tierra 

· hace dos millones de años, aún se desconocen. 
Principió el cambio con ltgeras oscilaciones de 

periodos calurosos a frias. los que se fueron acentuando 
'ta hace un millón de oños lf19 ~l. cuanclú se iniciO 
d pr~mera gran glaciac16n (Nebraskal, con una 

duración aprox1mada de 100 CXXl años. Siguió un lapso 
de clima caluroso. el cual cediO renovadamente a un 
segundo periodo de glaciación prolongada 1 Kansasl. 
Entonces se produjo un lapso extenso de clima caliente 
de unos 200 CXXl años. Este intervalo se denomina en 
Norteamér~ca el Yarmouth o el Gran lnterglacial; imperó 
hace 400 CXXl a 600 CXXl años en todo el orbe. 

S•gwO ·un tercer peuodo ~lac•al lllhnots). para el cunl 
se han pod•do determinar dos avances separados por un 
periodo con clima moderado. Esta tercera glaciación 
term.n6 al desarrollarse de nuevo un chma relatrvamente 
c~hdo o lo largo de 100 CXXl a 00 CXXl años; se le conoce 
como el Tercer lnterglacial o Sangamon en 
Norteamérica. De nuevo se fue enfnando el chma. 
.'mponiéndose la cuarta glac•ac,On. caractenzada por tres 
oscilaciones y dos estad1ales de clima moderado; 
term1n0 hace 10 CXXl años aproximadamente. Es 
entonces Que pnnctpió el Holoceno o Reciente. periodo 
climático moderado. tendiente a caliente, o sea el actual. 

De lo anterior se deriva Que la cuenca de México. 
desde su cie'rre en el sur por los basaltos de la sierra de 
Ch,ch,nautzin. ha pasado por dos penados de glaciación, 
el lllinois y el Wisconsin y dos interglaciales, el · 
Yarmouth y el Sangamon, tal como se describe en la 
f¡g 4. . 

Investigaciones recientes (ref 11 han perm1lido 
mpr0b?r en el espacio de Las Lomas. depOsites 
matlos por glaciares pertenecientes al lllinois. Debajo 

de las arenas azules de Santa Fe, especialmente en la 
mina T otolapa. se descubrieron restos inconfundibles de 
depOsites morrénicos. además de superficies pulidas en 

.: ,. 

roca atribuidas exclusivamente a la acción glacial, 
en pequeños domos formados en el Ple1stoceno Medio. 
Estos indicios de glaciación son anteriores a 170 CXXl 
años (lllinois Inferior). Aún mlls, arriba de las mismas 
arenas azules hay otras morrenas más jóvenes que se 
asignan al avance del lllinois Superior. 

Las profundas barrancas de la Magdalena, de Santa 
Rosa y de la Cañada, caracterizadas por su sección 
cl~sica en U. se han podido identificar como productos 
de erosión giacial. Representan estas trvs bc1rrancas 
avances del lllinois Tardlo, pues sus depOsites 
morrénicos y los putimentos y estrias en sus paredes 
aparecen cubiertos localmente por suelos rojizos 
arcillosos, atribuidos al Tercer lnterglacial, o sea el 
Sangamon. 

Hay que señalar que .todas las manifestaciones 
glaciales descritas sobreyacen a secuencias de suelos 
rojos del t1p0 lnterglacial o sea el Yarmouth. Este " 
horizonte ind1cador palooclimlltico define los fenómenos' 
tic origen glacial como· pertenecientes a la Tercera 
Glaciación. 

Años antes de hoy 

10' 

80-10x10' 

11XHKix 10' 

31XJ-100x 10' 

41XJ-41X)x 10' 

? 
? 

-900x10' 

Holoceno - Reciente 

4a. Glaciación: 
Wisconsin 3 avances 

3er. lnterglacial 
Sangamon ·· 

3a. Glaciación: 
/1/inois 2 aVBnces 

Gran.lnrarglacial Yarmouth 

2a. Glaciación: KaflSIIs 

lar. lnrerglacial 

la. Glaciación: Nabraska 

Fig 4 Periodos glaciales e interglac~les 
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Uno de Jos produclos lipicos acompañado de la 
. cx1slenc1a de glaciares son los suelos eólicos. Las 
llamadas brisas del valle y de momaña que se desarrollan 
hoy en dia en la cuenca, deben haberse acenluado 
ex lraordrnaoamente durante los climas glaciares. 
tranforrT'án-:iose en vendavales. Es casi seguro que es los 
fuerles v1en1os acarreaban importan les volúmenes de 
panículas fmas de polvo volcánico allerado al Valle. 
Al precip11arse esle polvo -llamado loess- en el lago, 
se h1dra1aba fácilmenle creando las conocidas arcillas 
JacusJres del valle; por esle fenómeno se mlerprela hoy 
que las arcillas son ,,::'~clo princ1pal de la alleración de 
loess glacial. 

.1.3 
Marco vulcanológico 

Todo malenal conlemdo en los depós110s de la cuenca 
del valle de Méx1co es direcla o mdireclamenJe de origen 
volcánico .. 

De ongen volcánico directo son, por ejemplo, las lavas 
dé Jos domos pliocénicos del cerro de Chapultepec y del 
cerro del Tepeyac. Lo son lambién las lavas. brechas, 
Jezonlles y cenizas del Peñón del Marqués, asi como las 
de la sierra de Sanla Calanna con su h1lera de conos 
escoreáceos ¡uveniles rodeados de lavas, y las coladas 
rc::cntC::J do! Peclrcui1! oe Snn AfiQPl nrra:lidda~ f'll el 
Xille Los produclos de eslos derrames volcámcos 
nenores nÓ compiten en variedad y volumen con los de 
;n .volcán grande, como lo es el, cerro San Miguel, que 
se' eleva al SW de la Ciudad de MéxiCO. Es!C comple¡o 
volcán con calderas múl11ples, esluvo ac11vo desde 
f1nales del P11oceno has la hará álgo más de 100 000 
años. habiendo producido en un lapso de dos a tres 
millones de años erupc1ones pumilicas de gran volumen 
y energía, vanos kilómelros cuadrados de lavas, además 
de ex len sos la ha res calienles y fríos, avalanchas 
ard1en1es y o1ros numerosos !1pos de piroclásticos. que 
han contribuido a los exlensos aban1cos volcámcos 
que se conocen como FormacrOn Lomas. 

Enlre sus· erupciones más especlaculares, ocurridas en 
el Ple1sloceno Supenor, destacan las conoc1das arenas 
azules que rrrumpreron al formarse la caldera del cerro 
San M1guel hará 170 000 años; es. dec~r, a med1ados de 
la Tercera Glac,ac1ón. Al prec1p11arse los piroclásucos 
sobre las superf1cies glaciales en las cumbres del volcán, 
el vapor producido genero lahares calienles que 
descendreron con velocrdadcs extraordmauas. avanzando 
a d1s1anc,as de hasla 20 km del cráler, para termmar en 
las barrancas de Tarango. Tac~baya y San Angel. 

Así como se produjeron Jahares cahemes hubo 
tambrén ocasrones en las que en el curso de la acuvidad 
volcán1ca resullaron lahares fríos Jcorrienles de lodo!. 
arrastrando extraordmanos bloques de roca en una 
malnz areno-lodosa. Efec11vamenle, superpueslo a los 
dep0s110s de morrenas en Tacubaya y Tarango, se 
••conoce un polen le lahar CIClópeo Que debe haber 

;cend1do de la región de Cuajimalpa a finales del 
Nance glacial del lllinois Inferior. ames de la erupción de 
las arenas azules. 

En el renglón de depósilos volcánicos ind~rectos se 
deben mencionar las acumulaciones de polvo eOiico. 
Las regiones volcánicas de por si abundan en delritos 
finos denvados de cenizas volcánicas. El v1en1o levan la 
esle polvo y lo lransporta a veces a grandes d1Sianc1as; 
si el viento lo deposila en laderas duranle penados de 
clima frío, se Jransforma en suelos inmaduros que con el 
transcurso del tiempo se convierten en lobas amarillas 
que tanto abundan en Las Lomas. Sm embargo, si se 
depositan en un lago, como el antiguo vaso de Texcoco, 
sus partículas se hidratan, Jransformándose en arcillas. 
Por·otra parle, si se asienlan durante un inlerglacial, o 
sea cuando impera un clima rela1ivamen1e caliente, se 
producen suelos con coloides debido a la actividad 
filológica más intensa; estos suelos con el uempo se 
transforman en tobas rojizas arcillosas. Los suelos rojos, 
ricos en coloides, son caracleristicos del Sangamon. 

Relacionados con los penados glaciales, especialmente 
a finales de ellos, están los deshielos, por los cuales 
crecieron arroyos y ríos caudalosos. Los deshielos 
generaron potentes depósitos fluviales que se reconocen 
hoy en numerosos puntos de Las Lomas, así como al pie 
de ellas en la 1ransic1ón a la planicie cenJral, formando 
abanicos aluviales y dellas. 

'1.4 
Estratigrafía genernl 

al Depósilos del lago. Los depOs,los de la planicie del 
Valle de México son los que comúnmente se conocen 
como depósitos del lago. Hay que señalar que ello 
solameme es válido y correcto para Ciertos tiempos 
geológicos con condiciones climáticas que propiciaban la 
existencia de un lago. En la cuenca cerrada podía existir 
un lago cuando las lluvias superaban a la evapo· 
lranspiracoón, el que desaparecía cuando ésla superaba a 
las lluvias. Obviamenle, el factor que dominaba dicho 
cquilibno era la temperatura ambienlal: si el chma se 
cnfr1aba. se formaba un lago; s1 se calentaba, el lago 
d1smmuia y hasla desaparecía. 
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::1 lago cenlral nunca fue profundo; de ahí que los 
arroyos que ba¡aban por las barrancas y desembocaban 
en la planicie no lograron formar deltas extensos que se 
m traduJeran mucho a dicho lago. Los elásticos fluviales 
y aluv1ates se acumulaban consecuentemente en el 
qu•ebre morfológico y se interestratificaban localmente 
con la seria arcillosa lacustre superior. Sm emhargo. en 
la ser•e arcillosa lacustre infenor, las aportaciones de los 
glac1ares que bajaron en el lllinois Inferior hasta Río 
Hondo. Virreyes. Tacubaya, Barranca del Muerto y San 
Angel. depos1tando morrenas con fuertes volúmenes de 
eláStiCOS y bolees, lograron formar acumulaciones 
aluv1ales extensas que parten del pie de Las Lomas y se 
adentran en la plan•cie aluvial. 

En la fcg 6 se reproduce este hecho en el corte 
geoiOg•co. que muestra la estratigrafía de la zona de 
tranSICIÓn. 

GLACIACION 
WISCONSIN 

INTERGLACIAL 
SANGAMOI'I 

GI.ACIAC:ION 
ILLINúiS 
SUPERIOR 

GLACIACION 
ILLINOIS 
INFERIOR 

~ 
"*o 
g Oc3'_c~ 

o'C?l9~ 
-¡-1-1-

·- --·-·-

el Depósitos de Las Lomas. En la secuencia 
estratigrálica de Las Lomas se identifican cuatro 
fenómenos geológicos: 

• La acumulación de potentes depósitos de erupciones 
volcánicas explosivas. 

• La erosión subsecuente de estos depósitos, 
formándose profundas barrancas. 

• El depósito en las barrancas de morrenas. y 
• El relleno parcial de esas barrancas con los productos 

elásticos de nuevas erupciones. 

Las antenores unidades quedan separadas unas de 
·otras por suelos rojos, .. amarillos. o .cafés según el clima 
que rigió después de su emplazamiento. En la fig 7 se 
muestra esa estratigrafía, que se extiende sobre un 
iiltervalo que cubre el último medio millón de años. 
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Fig 7 Esrrarigrafia de La~ Lomas 
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Consecuencia de lo anterior es lo que !'aman los 
geólogos transgresiones lacustres o regresiones 
lacustres. El resultado práctico de este juego era la 
depositacrón de arcillas o formación de suelos. El lago 
subsistía durante las épocas de calor !sequía! en las 
panes centrales de la cuenca. continuando aquí su 
depósrto de arcillas llacustresl; en las partes marginales 
!transición! ocurría lo contrario, donde entre arcillas 
lacustres se intercalaban frecuentemente suelos secos. 

Teniendo en mente los conceptos geológicos. 
lrtológicos y de temperatura expuestos, es relativamente 
fácil rnterpretar la secuencra de los llamados depósitos 
lacustres. a la luz de los cambros clrmátrcos del último 
medro millón de años. En ese lapso, que corresponde al 
Pleistoceno Superror. se han desarrollado en el 
Hemrsfeno Norte dos glacrac10nes lclrma friol con tres 
perradas rnterglaciares !clima moderado a caliente!. 
El clrma de la cuenca del 'Jalle de Méx;co ha sido una 
función drrecta de drchos cambios. razón por la cual se 
puede reconocer en la secuencia estratigráfica de los 
depósitos del lago las grandes variacrones climáticas. 
Esta crrcunstancia. combinada con un análisis minucroso 
de las erupciones volcánicas. de las cuales ha sido 
posiblE fe,:har algunas, ha llevado a una geología 
climática de los depósrtos del lago lrcl 11. Además, se 
ha logrado establecer una correlación estratrgráfica de 
drchos depósitos con las secuencias volcánrcas de 
l a.s Lomas al nonrente de In ciudvrL 
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Zeevaert presentó en 1953 (ref 21 fa primera 
interpretación de la secuencia estratigráfica de tos 
depósitos lacustres. Mooser lref 1 J le ha agregado 
información reciente. fundam,¡ntalmente sobre la 
interpretación de edades geológicas y las correlaciones 
estratigráficas establecidas entre Las Lomas y la planicre; 
en esta interpretación estratigráfica de la planrcie va no 
se habla de formaciones Tacubaya, Becerra v Tarango, 
ya que estas unidades litológicas, con excepción de la 
Tarango, no se prolongan de Las Lomas al relleno 
lacustre aluvial. 

En la frg 5 se presenta en forma srntétrca la 
interpretación de la estra1igrafía propuesta por Mooser. 
Nótese que las erupciones de arenas azules. ocurridas 
hace 170 000 años. representan lo que antes se definía 
como Formación Tarango (ref 21. 

bl Depósitos de transicióo. f..os depósrtos lacustres del 
centro de la cuenca van cambiando a medida que se 
acercan al pre de Las Lomas; ·lo que ocurre es que entre 
las arcillas lacustres van intercalándose capas de suelos 
hmosos, cuerpos de arenas fluviales y. en crertos casos, 
especialmente en la desembocadura de arroyos y ríos. 
rmportantes depósitos de gravas y boleas. Obviamente. 
las aporlaciones fluvrales de Las Lomas al gran vaso de 
sedrmentación, que es la planicie. se deposrtan 
especialmente en el quiebre morfológrco Lomas-Planicie 

lfrg 61. 

' ' ' ' ' 
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2 
Depósitos del lago 

2.1 
Proceso de formación de los suelos 

Los suelos arcillosos blandos son la consecuencia del 
proceso de depósito y de alteración lisicoquimica de los 
matenales aluviales y de las cenizas volcánicas en el 
amb1ente lacustre, donde existían abundantes colon1as 
de microorganismos y vegetación acuética; el proceso 
.:;ufnó I.JrgJs rnlelrt.:pCIDilCZ. d;..uJnlc lu::. pt:docJos dC 
m tensa sequía, en los que el nivel de/lago bajó y se 
formaron costras endurecidas por deshid:-atación o por 
secado solar. Otras breves interrupciones fueron 
provocadas por violentas etapas de actividad volcánica, 
que cubrieron toda la cuenca con mantos de arenas 
basáll1cas o pumitlcas; eventualmente. en los per¡odos 
de sequía ocu~ría también una erupcio'n volcánica, 
formándose costras duras cubiertas por arenas 
volcán1cas. 

El proceso descrito lormó una secuencia ordenada de 
estratos de arcilla blanda separados por lentes duros 
de limos arcillo-arenosos. por las costras secas y por 
arenas bas~lt1cas o pumiticas productos <.le las em1siones· 
volcánicas. Los espesores de las costras duras por 
deshidratación solar t1enen camb1os graduales deb1do a 
las condiciones topográficas del londo del lago; alcanzan 
su mayor espesor hacia las Oflllas del vaso y prcrden 
importanCra y, aun llegan a desaparecer, al centro del 
mrsmo. Esto üllrmo se observa en el vaso del antrguo 
lago Texcoco. demostrando Que esta rcg1ón del lago 
tuvo escasos v breves periodos de sequía. 

2.2 
Evolución de las propiedades mecánicas 

al Consol!dacrón natural. (1 proceso de fortn;Jcrón de 
.os suelos rmplrcO que se consolidaran ba¡o su propro 
peso. excepto en las costrüs duras. que S'2 

preconsolidaron fuertemente por desh1drDWción o 
secado solar y que en su parte mfenor formaran una 

zona ligeramente preconsolidada. Considerando que la 
masa de suelo predominante era muy blanda y 
normalmente consolidada. la vanación de su resistencia 
al corte con la profundidad deb10 ser lineal y 
seguramente muy s1milar en cualqUier punto del lago. 
Es factible que en el lago Texcoco, que prácticamente 
no sulrió etapas de scquia, y donde el contenido salino 
de sus aguas ora .más alto. IDs arcillas lueran algo más 
UIJndJ:J y Lornt;rcsilllc~ que en d resto de lu cuonCü . 

bl Consolidación induc1da. El desarrollo urbano a 
zona lacustre de ID cuenca del Valle de México ha¡.__ , 
ocasionado un comple1o proceso de consolidaciOro':":\f"'ei 
que se drslrnguen los s•guientes factores de influencia: 

• La colocación de rellenos desde,la época 
precortes1ana, necesanos para la construcc10n de 
viviendas y pir~m1des, asi como para el desarrollo 
de zonas agricolas. 

• La apertura de taJOS y túneles para el drenaje de 
D(JUDS niUVIDies y negras, que prOVOCÓ Q/ übatimiento 
del mvel freatiCO, lo que a su vez incrementó el 
espesor do la costra superf1cial y consolidO la parte 
superior de la masa de arcilla. 

• La extracción de agua del subsuelo. que ha venido 
consolidando progresivamente a las arcillas, desde los 
estratos más profundos a los superficiales. 

• La construcción de estructuras. 

el Rcs1stencia al corte. Las etapas del proceso de 
consohdaciOn 1mplic.1n la evolución de la resistencia 
al corte de los suelos descrita esquemáticamente en la 
fig 8 . 

. 2.3 
Caracteristicas estratigráficas 

al Costra super licia/ ICSJ. Este estrato está integrar'
por tres subestratos, que constituyen una :secuencia.; ~. 
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~ A[SISrtNt:IA 0( PUNIA OH CQf.IQ LO LtNJf~ DuROS 
a, lSPtSOR 0[ VN lSTR.UO Of ARCillA 

Fig 8 Evolución de la resistencia al corre 

mateflales naturales cubiertos con un relleno arlificiól 
heterogéneo. a saber: 

Relleno anificial !AA). Se irata de restos de 
construcc,ón y relleno arqueológico varia entre 1 y 
7 metros. 

Suelo blando !58). Se le puede describir como una 
ser~e de depósitos aluviales blandos con lentt!s de 
matenal eOilco mtercalados. 

Costra seca !SS!. Se formó como consecuencia de 
una d1smmuc1ón del nivel del lago, quedando expuestas 
algunas zonas del fondo a los ra1·os solares. 

bl Ser~e arcillosa lacustre supcr~or. El perfil 
estraligráf,co de los suelos del lago. entre la sureriiCie y 
la llamada Capa Dura, es muy un,forme, se pueden 
tdenullcar cuatro estratos principales. acordes con su 
orogen geoiOg1co·y con los efectos de la consolidación 
·~duc1da por sobrecargas superf 1ciales y bombeo 

>fundo. estos estratos t1enen intercalados lentes duros 
...,u e se pueden considerar como estratos secundarios. 

~sta parte se le tdent1f1cartt como serre arcillosa 
JStre super~or y t1enc un espesor que varia entre 25 y 

HC SUELO NORUALMENT( CONSOl/0400 
ptl' SUELO rAtCONSOliOADO PROfl.lf'fOO 

50 m aproximadamente. la estratigrafía anterior se 
resume a continuación. 

Estraligrafia 
entre la 
superf1cie 
y la Capa 
Dura 

Estratos 
princ1pales 

Costa superficial 
Arcillas preconsolidadas 
superficiales 
Arcillas normalmente 
consolidadas 
Arcillas preconsolidadas 
profundas 

Estratos {Capas de secado solar 
secundarios lentes de arena volcánica 

Lentes de vidrio volcánico 

En la fig 9 se ilustran dos ejemplos de la idenlificaci6n 
de estos estratos. excepto los preconsolidados 
profundos. en dos sitios con diferente nivel de 
preconsohdaciOn. A continuaci6n se describen 
brevemente las caracter!sticas de los estratos que 
1ntegran esta serie arcillosa. 
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Fig 9 Perfiles tipo de los suelos de la zona de/lago. en tunc1ón de la resistencia al corte determmada con cono 

Arcilla preconsolidada superficial IPCSl. En este 
estrato superfrcral. las sobrecargas y rellenos provoc~ron 
un proceso de consolidacrón Que transformó a los suelos 
normal~rn::rde consolidados. localizados por deba¡o de la 
costra superficial es. en arcillas preconsolidadas. 

Arcilla normalmente consolidada INCI. Se localiZa por 
deba1o de la profund1dad hasta la que afectan las 
sobrecargas suPerfrcrale::. y por arutJ,:¡ <.Ju lu::. ~ut.:IU!> 
preconsol1dados por el bombeo profundo, aba1o 
mdrcados. Es importante aclarar que estos suelos se han 
Identificado como normalmente consolidados para las 
sobrecargas actuales. porque aun estas arc•llas han 
sufndo un proceso de consohdaciOn a partu de su 
cond1c10n m1cial. 

Arcilla preconsofidada profunda IPCP). El bombeo 
para aba~tecer a la ciudad de agua polablc ha generado 
un fenómeno de consolidac•ón, m~s s•gnlficallvo en las 
arcillas profundas que en las superf,ciales. 

Lentes duros !LDl. Los estratos de arcilla esl~n 
~nwrrumpidos por lentes duros que pueden ser costras 
de secado solar. arena o v•dno (pómez) volctuucos; 
estos lentes se utll,zan como marcadores de la 
estrat•grafia. 

el Capa Dura. La Capa Dura es un depósito de lrmo 
arenoso con algo de arc,lla y ocasronales gravas. con 

una cementación muy heterogénea; su espesor es 
vanable. desde cas• 1mperceptrble en la zona central del 
lago que no llegó a secarse. hasta alcanzar unos e meo 
meuos en lo que fueron onllas del lago Desde el punto 
de 'v1sta geológico. este estrato se desarrolló en el 
penodo rnterglacra/ Sangamon. 

d) Serie arcillosa lacustre inferior. Es una secuencia de 
estratos de arcilla separados por len1es duros. en un 
arreglo semejante al de la sene arcillosa superior; el 
espesor de este estrato es do unos qumcc metros al 
centro del lago y práctrcamente desaparece en sus 
or~llas. La rnformación d•sponrblc de cs1e estrato es muy 
reduc•da. como para intentar una descupc•ón más 
completa. 

el Depósitos profundos. Es una senc de arenas y 
gravas aluv~c1lcs limoSc":ls, cementadas con arc•llas duras 
v carbona los de calcio; la parte supcnor de estos 
<lcpósrtos. de unos cinco metros. está más endurccrda, 
abaJO de la cual se encuentran estratos menos r 
cementados y hasta arcillas prcconsohdadas. 



.3 
Depósitos 
de transición 

.3.1 
Características generales 

Los depósitos de trans1C1ón forman un• franja que 
d1v1de lo". suelos lacustres de las s1erras qlle 'cdean al 
valle. de los aparatos volcán1cos que sobresalen en la 
zon• del lago. Estos mater~ales de origen aluvwl se 
clac;d,c;m <.Jt:: acuerdo al volumen de cltlstiCOS que fueron 
:nr,:~:tr¡,(~~,;:. fJf'\: I;J:: corr,cnte:; haci;r clla:p y ü b 
lreCUCtlCia' ae lO!;, <..Jc~0$110~; il5t, ~e UC:flCIUIUfl dos li~US 
d·~ trans,ciones: mterestratJhcada y abrupta. ambas 
concJ,ctones se dcscnben a contmuacr6n . 

. 3.2 
Condición interestratificada del poniente 

Esta cond1cr6n se presenta en los suelos que se 
or,g,naron al p1c de barrancas. donde se Jcumularon los 
acarreos fluv•ales que dr:scend,eron de las IOMJS a la 
plan,c,e; estos depóSitOs tienen seme¡anza c:on deltas, 
solamente que se extend1eron hasta la arcilla del ant1guo 
lago Tcxcoco. formtmdosc mlr:rcñlncioncs de arcillas 
lacustres con arenas y gravas de rio lhgs 2 y 21. 
En el proceso de formacr6n de los suelos. el ancho de la 
fran¡a de estos dcpos,tos trans•c•onales 
mterestratlf•cados var10 segUn el chma prevalecrcnte en 
cada época geoJOglca, así, cuando los glac•ares en las 
bar roncas de Las Lomas se dernt1eron. a fmales de la 
Tercera Glac,ac,ón. los depósitos fluviales 
correspondientes !formados al p1e de los aban1cos 
volc~n•cosl resultaron mucho miiss potentes y extensos 
que los or~gmados a fmales de la Cuarta Glac,ac1ón. con 
mucho menor espesor de las cub1ertas de h1elo. 

Consecuentemente. y generalizando. puede hablarse 
de una zona de transición interestratificada cambiante y 
ancha al p1e de Las Lomas; esta áreil cont1ene en sus 
partes mas profundas. deba1o de la llamada Capa Dura, 
aepós,tos caót1cos glac1ales, laháricos y fluvioglaciales 
caracterizados por enormes bloques depositados en la 

, boca de las barrancas de San Angel, del Muerto, 
M1xcoac. Tacubaya. Tarango y Rio Hondo (fig 10l. 

l'777.l ARCILLA 
WLJ LACUSTRE 

r:-:~DEPOSITOS 
L:..J ALUVIALES 

I::.:J TOBAS 

Fig 10 Transición interesrrarificada ancha 
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r'or erra parte, los depósitos aluviales pueden ser 
recienres, y entonces sobreyacen a los depósil.:ls 
lacustres, como lo muestra la fig 3; tal es el C<JSO de la 
cubierta de suelos negros, orgánicos, arenosos y 
llmoarcillosos del Holoceno, Que se extienden desde el 

DEPOSITOS DE TRANSICION 
-100m 

• pie de Las Lomas sobre 2 o 3 km al oriente formando las 
riberas del lago histórico de Jos toltecas y mexicas. 
Otra zona de transición interestratificada ancha se 
extiende del valle de Cuautepec hacia el sur (fig 111. 

f'777i!ARCILLA 
~LACUSTRE 

r::-:9 SUELOS 
~ALUVIALES 

~BASALTOS Y 
~LAPJLUS 

Fig 11 :ransición interestratificada angosta 

.J.J 
Condición abrupta cercana a Jos cerros 

Esta condición se identifica en el contacto entre r_,s 
rellenos de la cwmca y los cerros Que sobresalen de 
d1cho relleno, a manera de islotes; en este caso. los 
depósitos fluv1ales al p1e de los cerros son prácticamente 
nulos, lo cual angina Que las arcillas lacustres esum en 
contacto con la roca lf1g 121. Esta transición abru;>ta se 

DEPOSITOS 
LACUSTRES \ 
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[272JARCILLA LACUSTRE 

prescnli.l en el Pcrión de los BarlOs. el Penón del 
MarQués, el cerro de la Estrella y el cerro del Tepeyac; la 
estratigrafla tipica de estas zonas está integrada por 
la serie arcillosa lacustre mterrumpida por.numerosos 
lentes duros. de los materiales erosionados de los cerros 
vecmos. 

PENON DEL MARQUES 

' 
' 1 ' 1' 

\ 1 ' / 

h ·~~;~¡ BASAL TOS Y LAPILLIS 

Fig 12 Transición abrupta ele islote a depósitos lacustres 
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.4 
Depósitos de lomas 

4.1 
Características generales 

La zona de Las Lomas está formada por las serranías 
que hm1tan a la cuenca al poniente y al norte. además 
de los derrames del XJtle al SSW; en las Sierras 
predominan tobas compactas de cementación variable, 
depósitOS de ongen glacial y aluviones. Por su parte. en 
el Pedregal del X1tle. los basaltos sobreyacen a la!> tobas 
1 dcpó::.ito::. fluvig\acialcs m.'ls antiquos. 

4.2 
Zona poniente 

al S1erra oe las Cruces. Está constituida por abanicos 
volcánicos, caractenzándose superficialmente por la 
acumulación qe matenales piroclásticos durante su 
actividzJ explosiva (principalmente en el Phoccno 
Inferior) y que fueron re transportados por agua y h1elo 
en épocas posteriores. 

En la lormac1ón de Las Lomas se observan los 
sigu•entcs elementos htol6gicos. producto c.Jo crupc•oru.:s 
de grandes volcanes andesíucos estrat1f1cados. 

Horizontes de cenizas volcánicas. De granolumetria 
variable, producidos por erupciones violentas que 
formaron tobas cementadas depositadas a decenas de 
kilómetros de distancia del cráter. 

Capas de erupciones pumiticas. Correspond•entes a la 
actividad volcánica de mayor VIOlencia y que se 
depositaron como lluvia, en capas de gran uniformidad 
hasta lugares muy distantes del crflter. 

Lahares. Def1nidos como acumulac1ones caót1cas de 
material piroclástico arrastrado lentamente en comentes 
lubricadas por agua. generadas por lluvia torrencial 
mmed1atas a la erupción. 

Lahares calientes. Correspondientes a comentes 
·'Tlpulsadas y lubricadas por gases calientes; son las 
.1enos frecuentes ya que están asoc1adas a erupc1ones 

paroxísmicas de extraordinaria VIOlencia; kls arenas v 
gravas azules son las más representativas de estos 
depOsitas. 

Depósitos glaciales. Caractenzados por grandes 
bloques angulosos en una matriz más fina. d•spuestos en 
forma caótica; estos depOsitas generalmente presentan 
un color rosa. 

Depósitos fluvioglaciales. Producto del arrastre del 
agua que se derrite y sale del glacial; se distinguen por 
su ligera estratificaciOn. 

Depósitos fluviales. Correlacionables con la formac1ón 
elástica aluvial del relleno de la cuenca del Valle de 
México. 

Suelos. Producto de la alteración de lahares y cenizas. 
de color rojo y gris asociados a c;:hmas húmedos y 
áridos. respectivamente. 

Por otra parte, los depOsitas más ant1guos presentan 
fracturamiento y fallam1ento tectónico diflg1dos 
prinCipalmente al NE. dirección Que mant1enen la 
mayoria de las barrancas de la zona. 

bl Pedregal del Xitle. Del cerro del X1tle de5<:endló, 
hace unos dos m1l años, una extensa colada de lavas 
basálticas; sus numerosos flu¡os cubfleron las lomas al 
J,Jiu dul volcán Ajusco v üViHilUJOn cr1 su~ frcnlcs hasla 
la planic1e lacustre entre Tlalpan y San Angel. Las lavas 
descend1eron sepultando dos importan res valles 
antiguo:;: uno en ol Sur, que se dirigía anroriormcnre a 
las Fuentes Brotantes de Tlalpan; otro en el Norte, el 
mayor, que se extendia entre el cerro Zacalt6petl y las 
lomas de Tarango. Este último 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 fhg 14l. A la zona cubierta por lavas. se le 
identifica como los pedregales de: San Angel, 
San Francisco, Santa Ursula. Carrasco v Padterna .• 
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Es interesante mencionar que en la cercanla del PeñOn 
de los Baños se encuentran intercalaciones de lentes 
delgados de travertino silicificado, producto de las 
emanac1ones de aguas termales; lo anterior se ilustra 
con el sondeo de cono eléctrico que se presenta en la 
fog 13. 
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Por otra parte, debe haber existido otro importante 
valle aun más al Sur, entre las Fuentes Brotan tEs de 
'l~lpan y la sierra de Xoch11epec; este valle tuvo su 
.1becera en Monte Alegre. Este afluente debe haber 

.;ido sepultado durante la erupción del Ajusco, en el 
-Cuaternario Superior. 

Muy anteriormente a la erupción del Xitle. en el 1/linois 
/hace 200 000 años/ avanzaron grandes cuerpos de 
hielo; estos glaciares fluyeron de la barranca 
de La Magdalena Contreras hasta las partes bajas de la 
ant1gua planicie lacustre. acercándose a lo que hoy es 
San Angel. 

SSE 

... . ·~·.· .. · . 
. · .. ~)'.'· .· · . . ·. . ...... . 

Indicios de morrenas con multitud de bloques grandes 
se han encontrado en San Angel así como en las 
Fuentes Brotan tes; por consiguiente, deba¡o de las lavas 
del Pedregal de San Angel deben existir importantes 
acumulaciones de morrenas y secuencias fluviogtaciales 
derivadas de su erosión. Por otra parte, también puede 
asegurarse que antes de que las lavas del Xitle cubrieran 
el s1tio, este valle fue inundado por otras coladas lávicas; 
en el corte geológico de la fig 15 se ilustra 
esquemáticamente la estratigrafía descrita. 

NNW 

. ·:: - - - - _. - -. - - ----_ -_-_ -_--®----_ -_-
------ ----

ALUVION 
2 \SAL TOS PEDREGAL DEL XITLE 

-~ASALTOS CHICHINAUTZIN 
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- - - - - - - - -·-- --- -

b ACAH/lEUS FLUVIOGLACIALES 
6 FORMAC/ON TARANGO 
7 SIERRA XOCH/TEPEC 

.. ..:. , .. , 

Fig 15 Sección Chtchinauuin·Lomas conando el Pedregal de San Angel lcone A·A ·de la ftg 14/ 

4.3 
2onañone 

Esta región corresponde a la s1erra de Guadalupc; se 
integra prm:rpalmente por rocas volcánicas C1dt:Tr~y 
andesitlcas. en forma de un con¡unto de clcvacroncs 
dóm1cas que se ext1enden desde el Tcpeyac. en el SE de 
la srerra. hasta la zona de Barncntos. en el NW. En su 
parte central. esta sierra está alectada por un graben 
que se extiende al NNE. /armando el valle de 
Cuautepec. en el extremo septentrional de d1cho graben 
y genéticamente IIJaoo a él, se eleva un volcán. cuyas 
cumb;es crosronadC:Js constrtuycn las porcrones más altas 
de la s1erra de Guadalupe y se denom1na el cerro 
Tres Padres. 

El tecton,smo que ha reg1do el vulcan1smo de la SMra 
de Guadalupe remonta al M1oceno Med1o; consiste 
~a fracturas y fallas dlf1g1das al ESE. El graben de 

Julepee. como se diJO, obedece a un tectomsrno 
0"'9'do al NNE ocurr~do en el M1oceno Superior. 
Fr te. un tectonismo or~entado hacia el ENE. y 
e .t:ndo en direccrón con el ahneamrento de la sicrm 

de Santa Catar~na, afecta a la totalidad de la s1erra de 
Gu~dalupe en el Plioceno Superior y Pleistoceno. 

Una característica de la siorra de Guadalupc son los 
potentes depósitos de tobas amarillas que cubren 
lo:; p1es de sus numerosas elevaciones en forma de 
abJnicos aluviales. Estas tobas consisten de estratos de 
v1drio pumitico fmo a grueso; son tos productos de las 
erupciones violentas que generaron la s1erra de 
las Cruces durante el Mioceno y Pleistoceno /nfenor. 

Durante el Pleistoceno Med10 y Superior, las 
oscilaciones climáticas produjeron periodos glaciales e 
in lerglacialcs, que sometieron a la sierra de G uadalupe a 
c1clos de eros1ón p/uv1al y eóhca, formándose pequeños 
depósitos de aluviones y /oess. F1nalmente. al azolvarse 
la cuenca de Mcxico a consecuenc1a de la formación 
d'' la s1erra de Chichinautzin, la sierra de Guadalupe fue 
rodeada por depós1tos aluviale:; y lacustres en el sur; 
e:; te y norte; de estos depósitos emerge esta sierra hoy 
como isla. 
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1.1 
l.llgo Virgen 

Corresponde al sector or1ente del lago. cuyos suelos 
prácticamente han mantemdo sus propiedades 
mecánicas desde su formación; sin embargo, el reciente 
desarrollo de esta zona de la ciudad. está incrementando 
las sobrecargas en la superf1cie y el bombeo profundo. 

La estratigrafía típica de la subzona Lago Virgen a·rn 
de la Capa Dura se ilustra en la hg 18; en la tabla 1 se 
presentan las propiedades medias de los estratos. 

Estrato• 

Costra superf•c•al 

Sene arcillosa supenor 

Capa dura·· 

Seue arc•ll:>so mter•or 
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F1g 18 Sondeo de cono etécmco en la subzona Lago Virgen 

TABLA 1. ESTRATIGRAFIA Y PROPIEDADES, LAGO VIRGEN 

Espesor. t. en c. en 
en m t/m' t/m1 

1.0 a 2.5 1.4 1.0 

38a40 1.15 0.5 a 1.0 

1 a 2 O a 10 

15 a 30 1.25 3a4 

• En orden de apanoOn a parln de La supcrhoc. 
u La 1nformao6n daspon.b4e es muy latn~t.lda; los p.lt.\mouos pu:scnlados corresponden a pruebas trWur.iales CU. 

Jr. en 
grados 

20 

25a36 

(:. 
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1.2~ 
. r,;gñCentro 1 

Está asociada al sector no colonral de la ciudé.d, que 
se desarrolló desde princrpros de este siglo y ha estado 
su¡eto a las sobrecargas generadas por construc~iones 
pequeñas y medranas; las propredades mecánicas del 
subsuelo en esta subzona representan una condi(;ión 
intermedia entre Lago Virgen y Lago Centro 11. 

Las caracteristicas estratigráficas propias de esta 
subzona se presentan en la tabla 2. y en la fig 19 la 
resistencia del cono eléctrico de la serie arcillosa 
superior; es ,interesante comparar esta figura con la 
fig 18, para observar el incremento de resistencia 
originado por las sobrecargas. 
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F1g 19 Sondeo de cono elécmco en la subzona del Lago Centro 1 

TABLA 2. ESTRATIGRAFIA Y PROPIEDADES, LAGO CENTRo-! 

Espesor. t. en e, en 
en m t/m' ti m' 

4a6 1.6 4 Costra supcrlrc,al 25 

S ene arcillosa superior 20a30 1.2 1 a 2 

Capa dur;- • • 3a5 1.5a1.6 O a 10 25a 26 
Serie arcillosa inferior 8 a 10 1.3 a 1.35 5a8 

· En orden de apanc,on a patt~r de la superf1C1e. 
• • La .nlormaciOn d1sponible es muy brrutada, los parame\ros ptesontados corresponden a pruebas lriaxiales CU. 
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· .. 1.3 
Lago Centro 11 

Esta subzona corresponde con la antigua trazalll! la 
Ciudad, donde la historia de cargas aplicadas en 
la superficie ha sido muy vanable; esta situación ha 
provocado que en esta subzona se encuentren las 
siguientes condiciones extremas: al arc1llas fuertemente 
consolidadas por efecto de rellenos y grandes 
sobrecargas de construcciones aztecas y coloniales, 
bl arcillas blandas. asociadas a lugares que han alojado 

RESISTENCIA DE PUNTA q,. kg/cm1 

' ' -~ " 

.1\ 
AVAN('E CON BROC.o\ 

~ 

\ ,' 
• 

1 
" 

> 1 

plazas y jardines durante largos penodos de tiempo ·J 
arcillas muy blandas en Jos cruces de antiguos can 
Asimismo, el intenso bombeo para surtir de agua a ·~ 
ciudad se refleja en el aumento general de fa resistencia 
de los estratos de arcillas por efecto de la consolidación 
inducida, como se observa en la fig 20. que conviene 
comparar con la 18 y 19; en la tabla 3 se resume la 
estratigrafía característica de esta subzona. 

PROFUNDIDAD. m 

SUELOS 
DE 

PRADERA 

SUELOS 
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Fig 20 Sondeo de cono electnco en la subzona 
del Lago Centro 11 Fig 21 Estratigrafía típica en la zona de transición allil 

ESTRATIGRAFIA Y PROPIEDADES, LAGO CENTRO 11 TABLA 3. 

Espesor. (,en c. en ¡J, en 
Estrato' en m t/m' t/m2 grados 

Costra superl1c1al 6 a 10 1.7 4 25 
Serie arcillosa super~or 20 a 25 1.3 3 ---2~ 
Capa dura'' 3a5 1.5 a 1.6 O a 10 25a36 

/ ,. 
Serie arc1llosa infer~or 6a8 1.3 a 1.4 6 a 12 

• En orden de BPoliiCtOn a pan.r de 1..3 supcrlloe 
.... La •nlonT'I.lCIOn dtspon¡blc es muy t.mal.lda. 105 p.:uameucn PJcsenlados corresponden a pruebas lnaauales CU. 



'· 

~ 
·a de Transición 

2.1 
lnterestratificada del ponieñte 

Es la franja comprendida entre las zonas del lago y de 
Las Lomas; en esta zona se alternan estratos arcillosos 
depositados en un ambtente lacustre con suelos gruesos 
de ongen aluvial, dependiendo sus espesores de las 
transgresiones y regresiones que expenmentaba el 
antiguo lago. 

La frontera entre las zonas de transición y del lago se 
def1nió donde desaparece la serie arctllosa inferior, que 
corresponde aprox1madamente con la curva de nivel 
donde la Capa Dura está a 20m de profundidad 
respecto al nivel medio de la planicie. 

Conviene d1vidir esta trans•ciOn en subzonas. en 
función de la cercanía a Las Lomas y sobre todo del 
espesor de suelos relattvamente blandos; se identifican 
asilas transiciOnes alta y baja, que se describen a 
conttnuaciOn. 

al Tmnsición Alta. Es la subzona de transición más 
próx1ma a Las Lomas; presenta ~rregularidades 
estratigráficas producto de los depósitos aluv1ales 
cruzados, la frecuencia y d1sposiciOn de estos depósitos 

;¡~·::t!1: e!··:·_,, ~::•:.-rni.~ ";¡;lli• _ _!tJ:I·; tnlf.Hl•·;,·. rl;::u I'Sid'. 

·enales se encuentriJn estratos arcillosos que 
ovoreyacen a los depÓSitOS propios de Las Lomas 
tflg 21 J. ·-· 

La cstra'tigrafia comünmcnte·cncontradu tiene las 
características anotadas en la tabla 4 1 ilg 221. 
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Ftg 22 Sondeo de cono elécrrico en la subzona de 
transición alta 

TABLA 4. ESTRATIGRAFIA Y PROPIEDADES. TRANSICIDN ALTA 

Espesor. t. en e, en /1!, en 
Estrato' en m t/m' t/m' grados 

Costra suocrf1C1al 8 a 10 1.6 10 20 
Suelos blandos 4 a 6 1.3 5 o 

• En o•dcit de ao<meron a part.r de IJ superl•t:JC 

·-, 
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bl Transición Baja. Corresponde a la transición vecina 
a la zona del lago; aquí se encuentra la serie arcillosa 
supenor con intercalaciones de estratos l1moarenosos de 
origen aluvial. que se depos1taron durante las 
regresiones del antiguo lago. Este proceso d10 ongen a 
una estratificación compleja, donde los espesores y 
propiedades de los materiales pueden tener vanac1ones 
importantes en cortas distanc1as. dependiendo de la 
ubicación dd s;tio en L.Stud10 respecto u li.!S co~ri..:ntes de 
ant1guos ríos y barrancas. 

Por lo anterior. puede decirse que las características 
estratigráficas de la parte superior de :a transición ba¡a 
son Similares a la subzona del Lago CGntro 1 o Centro 11, 
temendo en cuenta que: al la costra superfic1al·está 
formada esencialmente por dep6s1tos aluviales de 
capaCidad de carga no un1forme. bl los matenales 
co-np-esibiP.s se extienden únicamente a profundidades 
mOximó.::; d::!l orden de vemte metros. el existe 
interestratlf1caciOn de arcillas y suelos limoarenosos. y 
di se presentan mantos colgados. 

En la f19 23 se muestran los resultados de un sondeo 
de cono c.Jracteristico de esta subzona 

. 2.2 
Abrupta cercana a los cerms 

Es la transic1ón entre la zona del lago y cerros aislados 
como el del Peñón de los Baños. en la que arcillas 
lacustre.s estan intercaladas con numerosos lentes de 
matenales erosionados de los cerros y hasta lentes 
delgados de travertmo Slhciflcado La f1g. 13 se ilustra la 
complejidad estrat1gráf1ca de una de estas transiciones. 
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Fig 23 Sondeo de cono elécuico en la subzc 
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3 
Zona de Lomas 

En la lormac1ón de Las Lomas se observan los 
sigUientes elementos l•tológ•cos. producto de erupciones 
:Je los grandes volcanes andesiticos estratificados de la 
sierra de las Cruces: ~ 

Homontes de cenizas volcánicas. 
Capas de erupciones pumiticas. 
LahrvC's. 
Avalunchas arU1entc!>. 
Depós1tos glaciales 
Depós•tos fluvioglac•ales. 
Depós•tos fluviales. 
Suelos. 

.;almente se encuentran rellenos·no 
:::t .. :ú1~dós. utd1zados para nivelnr ter;enos cerca de 
as· barrancas y tapar accesos y galerías de mmas 
Jntiguas. ;:. 

Todos estos matenales presentan condtctones 
·regulares de com;:¡acidad y cementación, que 
;etermman la estabilidad de las excavaciones en esta 
ona: por ello. exceptuando a los cortes en lahares 
.ompactos. en los demás depósitos pueden desarrollarse 
1ecan1smos de falla. 

Tobas y lahares fracturados. Estos materiales pueden 
·,resentar fracturas en d~rccciones concurrentes que 
~meran bloques potencialmente •ncstablcs; estos 
:oques puedan activarse ba¡o la acc16n de un sismo o 
or efecto de la alteración ce las supcrfic•es de' 
·-1Cturamiento. al estar sometidas a un humedecimiento 
·1ducto de la infillractón de escurrim•entos no 
. Hrolados. En algunos casos. las fallas locales en la 
;~=rf•cie del corte podrían generar talud~s invertidos de 
jtabilrdad precaria. 
'Jn aspecto signif1callvo de las tobas. es que algunas 
ellas son muy resistentes al mtempensmo y que 

:cluso endurecen al exponerse al ambiente mrentras QLoe 
:ras son fácilmente degradables y eros1onables. 

Depósitos de arenas pumfticas y lahares de arenas 
azules. Estos suelos ·están en estado semicompacto y se 
mantienen en taludes verticales debido principalmente a 
la cohesión aparer.te generada por la tensión superficia.l 
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 depósitos glaciales y 
fluvioglacialcs. Estos depósitos presentan una 
compac1dad y cementación muy errática, por lo que la 
eros1ón progresiva de origen eólico y fluvial tiende a 
generar depósitos de talud creciente, que sólo detiene.su 
avance cuando alcanzan el ángulo de reposo del suela· 
granular en estado suelto. 

De la descnpción antenor se concluye que los 
principales agentes de activación son el agua y el viento, 
por lo cual es necesario proteger estos materiales contra 
un mtempensmo prolongado. y 

Basaltos. Son los pedregales generados por el Xitle 
lfig 161, formados por coladas lávicas que presentan 
d•scontinuidades como fracturas y cavernas, 
eventualmente rellenas de escona. La estabilidad de 
excavaciones en estos basaltos debe analizarse en 
función de los planos principales de fracturamiento y no 
de la res•stencia intrínseca de la roca; en el caso de 
cavernas grandes debe estudiarse IJ estabilidad de los 
techos. En la exploración geotécnica de esta zona tiene 
más valor el reconocimiento geológico detallado y la 
perforación controlada con martillos neumáticos en 
mayor número de puntos, que la obtención de muestras 
con barnles de diamante v máquinas rotatorias. 
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1 ·-

1 

( Ó¡}- [0.013041 0.0007992]{ql} 

l.o 2 - o.09155184 o.OI2933 . q2 

Si.!' C(•ntratrabes de Ji2:~: q
1 
= 24/(1.5"'1.5)=10.667 tfm2 

q
2 

= 30/(1.5"'1.5)=13.333 tlrr} 

(t-¡) [0.013041 0.007992]{10.667} 

tc:.2J= 0.015984 0.012933 13.333 

Jó¡) _ ( 0.150 }(m) 
lo 2f-\ o.!S9 

El ó~:erenci:l vx'!: (0.1251-0.150)/2./ = 0.016>>0.004 (reglamento) 

E! ¡:·r0rned10 de a~entarniento: ·:ale: o3 = O. 163 m 
----~--------------------~--~~~--------

( Óa) _ [ 0.013041 0.007992]{ q¡} 
toa f- 0.015924 0.012933 q2 

;)¡ SC SUpOne i5a = 1 m 

F~ -):.~·i·:. que no se cum¡:·k d equilibrio, porque: 

q,''' A1+ q_,* A-f q0~' A~= 480.0 t >> 78.0 ton 
. - J J 

Per~· re r,ucde hacer i;:, z!;uien~~ Cvrrección: 

·\,:= éia "\Hf"Lq = il)"'i2 Oi480.04 = 0.162426 :t 

Cvm¡:-robando el cquilil:w: 

, ¡_·'· .".
1
+ q "' .t..:t q "'A .. = 77 999::.: 78.0 t 
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EXPLORACIÓN Y MUESTREO EN SUELOS 

1.- MÉTODOS SEMIDIRECTOS DE EXPLORACIÓN 

1.1 PENETRACIÓN A PRESIÓN (penetrómetro holandés) 

1.2 PENETRACIÓN DINÁMICA (penetración estándar) 

2.- PROCEDIMIENTOS DE MUESTREO 

2.1 MUESTREO ALTERNADO 

2.1.1 MÉTODO MANUAL 

2.1.2 PENETRACIÓN ESTÁNDAR 

2.2 MUESTREO INALTERADO 

2.2.1 MÉTODO MANUAL 

2.2.2 TUBO DE PARED DELGADA (Shelby) 

2.2.3 BARRIL DENISON 

2.2.4 MUESTREADOR PITCHER 

3.- SUPERVISIÓN DE EXPLORACIÓN 

4.- PROTECCIÓN Y TRANSPORTE DE MUESTRAS 

4.1 MUESTRAS AL TER NADAS 

4.2 MUESTRA CUBICA INALTERADA 

4.3 MUESTRAS INALTERADAS CONTENIDAS EN TUBOS 

5.- MAQUINAS Y EQUIPO DE PERFORACIÓN Y MUESTREO 

5.1 MAQUINA PERFORADORAS 

5.2 BOMBAS DE PERFORACIÓN 

5.3 BARRAS Y ADEMES DE PERFORACIÓN 

6.- TÉCNICAS DE PERFORACIÓN 
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1.- MÉTODOS SEMIDIRECTOS DE EXPLORACIÓN 

Los métodos semidirectos de exploración son las técnicas de penetración que se aplican para 
determinar la variación de la resistencia al corte de los suelos con la profundidad. Los 
penetrómetros que se utilizan son conos o tubos de acero que se hincan a presión ( estáticos ) 
o con el impacto de una masa 
( dinámicos ); de los primeros. el cono holandés es el de uso más difundido : de los dinámicos,. 
el mas usua: <.<. la prueba de penetración estándar ; que además tiene la ventaja de recuperar 
muestras alteradas que permiten definir confiablemente la estratigrafía. 

• 

1. 1 PENETRACIÓN A PRESIÓN ( PENETRÓMETRO HOLANDÉS ) 

El penetrómetro o cono holandés se utiliza profusamente en suelos arenosos. para los que se 
han desarrollado correlaciones de interpretación que permiten tentativamente clasificar los 
suelos en. que se penetra el cono y definir confiablemente su compacidad. En arcillas las 
correlaciones son menos confiables y por ello su uso menos recomendable. 

El cono holandés se utiliza en investigaciones geotécnicas de áreas grandes; su uso está 
condicionado a que se obtengan correlaciones locales en sondeos realizados con el 
penetrómetro estándar o muestreos inalterados. 

El penetrómetro holandés es un cono de acero que se hinca en el suelo con ayuda de una 
columna de barras. concéntrica a otra tubería exterior que elimina la fricción lateral (fig.ll). Con 
este sistema de carga se puede medir la resistencia de punta (qJ y la fricción lateral (f.); ambas · .... 
medidas en el sistema de cilindros hidráulicos con que se genera la fuerza axial necesaria para 
el hincado. 

1 .1.1 CARACTERISTICAS 

En la fig. 11. 2 se muestra un corte esquemático del penetrómetro holandés: consta del cono de 
acero de 3.57 cm de diámetro· (10 cm2 de área) con ángulo de ataque de 60°, una funda 
delirante de 3.57 cm de diámetro y 13 cm de longitud (147.02 cm2 de área). la tubería interior 
de 1.5 cm de diámetro con un tope que limita el movimiento de la barra central dentno de la 
funda a 4 cm y la tubería exterior de 3.57 cm de diámetro; los tramos de ambas tuberías son de 
1 m de longitud y se unen para lograr la profundidad requerida. 

INTERPRETACIÓN DE LA INFORMACIÓN 

La interpretación de la información que se obtiene con conos hincados a presión, asi como su 
aplicación a problemas de mecánica de suelos. consiste en analizar la forma de las gráficas 
presión de punta y fricción lateral contra la profundidad (fig.lll. 3); definiendo las zonas 
caracterist1cas del sondeo. para esto la tabla 111.1 puede facilitar la labOr. 
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Gc resistencia de punto 
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FIG.Il.l. Cono de penetración 
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FIG.II.Z. Penetrómetro holandés 
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donde: 

13 cm 

_..__ 

f 
S 

... ) 

F 
S 

~-

F 
S 

qc 

f 
Tubería· exterior 

S 

At 

Tubería interior 
A 

e 

Fundo deslizante 

Tope 

Punto 

fuerza necesaria para hincar si
multáneamente el cono y la funda, 
en kg 

fuerza necesaria para hincar el 
cono,-en kg 

fricción lateral de la funda de~ 
lizante, en kg 

resistencia de punta, en kg/cm2 

fricción lateral por unidad de 
área, kg/cm2 en 

área lateral de la funda 
Ú47 .02 cm2 } 

área transversal de cono (10 cm2 ) 

FIG.III.l. Operación del cono holandés 
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TABLA 111. 1 Comparación entre las variaciones de q, y de f, 

Decrece Constante Crece 
D Transición entre dos capas Una grava de boleo empujado 
e diferentes, la inferior de por el cono ha quedado 
e menor resistencia No ocurre acuñado contra la funda 
r 

deslizante e 
e 
e 
e Una grava de diámetro mayor Suelo homogéneo 
o que del cono ha sido que puede ser 
n 

empujada este clasificado usando la 
S 

por en un 
t estrato cohesivo blando o fig. 111. 4 No ocurre 
a granular suelto 
n 
t 
e 

Una grava de diámetro mayor El penetrómetro está Estrato cuya resistencia 
e que el del cono ha sido en roca blanda o en aumenta con la profundidad o 
r 

empujado este estrato duro que no cuya resistencia última no ha e por en un 
e estrato cohesivo de puede ser penetrado sido alcanzada . 
e consistencia media· o 

granular denso 

OPERACIÓN 

El penetrómetro se hinca empujándolo con las barras exteriores, hasta colocarlo en la 
profundidad en que se hará una prueba; en esta condición se cierra el penetrómetro, d = O 
(fig.lll.1.a); después se empuja con las barras centrales para penetrar con el cono la carrera 
completa de 4 cm (fig. 111.1.b) con esta operación se determina la fuerza q, necesaria para 
hmcar el cono solo. Al final de este movimiento el tope de la tubería hace contacto con la funda 
deslizante y al continuar el h1ncado, otros 4 cm, se arrastra a la funda deslizante; la nueva 
fuerza que se mide R,, corresponde a la resistencia de punta qc más la fuerza de fricción f, que 
desarrolla la funda. 

REGISTRO DE DATOS 

El reg1stro de datos para esta pnueba se presenta en la fig. 111.2 .Para el cálculo de los 
esfuerzos qc y f, se utilizarán las siguientes expresiones: 

La fuerza axial con que se hinca este penetrómetro se genera con un gato hidráulico, que 
puede empujar solo a la tubería interior o la exterior o simultáneamente ambas. La magnitud de 
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LOCAL Z• MAQUINA F(CH& 

PRUEBA DE PENETRACION 
CONO HOLANDES OPERADOR. SUPERVISOR 

X• ,. 
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Observaciones 
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- ! 

NO lAS l 
' 

FIG. 11 !.2. Registro de penetración con cono 
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la fuerza axial se determina midiendo la presión del fluido hidráulico. En los modelos mas 
recientes de este aparato se mide la fuerza aplicada con mayor precisión, usando celdas de 
carga con deformimetros eléctricos colocadas atrás del cono y de la funda deslizante. Las 
cargas que pueden aplicarse varían entre 2 y 20 ton. dependiendo del tamaño del sistema de 
carga axial. 

1.2 PENETRACIÓN DINÁMICA (PENETRACIÓN ESTÁNDAR) 

La prueba de penetración estándar se puede utilizar en ·cualquier ·tipo de suelo fino hasta 
arenas, arriba y abajo .del nivel freático. En los suelos con gravas aisladas puede operar 
confiablemente; si el contenido de grava es alto o existen bolees, o trozos de roca. no se debe 
utilizar. 

Con esta técnica se rescatan muestras alternadas de los suelos y con el número de golpes con 
que se hinca el penetrómetro, indirectamente se mide la resistencia al corte del suelo. 

Esta prueba se utiliza en la etapa de exploración preliminar o como complemento de 
exploraciones definitivas o en combinación con muestreos inalterados. 

El muestreador o penetrómetro estándar es un tubo de pared gruesa de dimens_i1:mes 
especificadas. que se hinca a percusión con energía también especificada. 

-·~· 

1.2.1. CARACTERISTICAS 

• 
.:;: 

Este muestreador consiste de un tubo grueso. partido longitudinalmente, con una zapata de ,, 
acero endurecido y una cabeza que lo une al extremo inferior de una columna de barras de 
perforación que le transmite la energía de hincado; en la fig.ll.3 se muestra el penetrómetro con 
las dimensiones que debe satisfacer (estrictamente). La cabeza tiene una válvula esférica que 
se levanta y permite, durante el hincado, aliVIar la presión del fluido y azolves que quedan en el 
interior del muestreador. y cae por peso propio durante la extracción del muestreador, para 
evitar que la presión del fluido de perforación expulse la muestra; una variante de esta válvula, 
es el utilizar la esfera con varilla. mostrada en la fig. 11.3. 

El tubo generalmente está partido longitudinalmente, para recuperar fácilmente la muestra; otra 
solución, poco recomendable, consiste en un tubo sólido con funda de polietileno delgado. La 
zapata de acero endurecido es una pieza de consumo que debe sustituirse cuando pierde las 
dimensiones especificadas. Opc¡onalmente el penetrómetro estándar puede tener trampa en 
forma de canastilla para retener muestras de suelo arenoso (fig. 11.3). 

El eqUJpo auxiliar para el hincado consiste de una masa golpeadora de 64 kg. con calda libra 
guiada de 75 cm. que impacta a· una pieza yunque integrada a la columna de barras de 
perforación; el diámetro de éstas últimas se elige de acuerdo con la profundidad, como se 

. indica en la tabla 11. 1 
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TABLA 11. 1 Barra recomendable para la prueba de penetración estándar 

Barra recomendable 

1.2.2 REGI5ú'\O DE DATOS. 

AW 
BW 

Y, __ -=.~-~~z¡&x:: -
:•'.¿-;':_·~·- .• -, -·-

···. . ·. 
. ~ .. 

" ~ '} .. . 

Peso, en kglm 

6.53 
6.23 

Para la prueba de penetración estándar, se llena el registro de campo ·de ··¡a fig. 111.6 con la 
información que se va obteniendo durante la ejecución del sondeo; conviene utilizar las 
abreviaturas de la tabla 111.6 para simplificar su presentación; las notas al pie del registro son 
observaciones que se hacen durante la ejecución y que pueden ayudar en la interpretación del 
sondeo: dos columnas quedarán en blanco: la de presión, que no tiene significado en este 
caso. y la de recuperación (rec) que no proporciona información de interés con este 
muestreador. 

CORRELACIONES DE N EN SUELOS COHESIVOS 

La resistencia a la penetración N se correlaciona empíricamente con la consistencia y 
resistencia a la compresión simple qu de los suelos cohesivos con·la ayuda de la fig: 111.8: · 

CORRELACIONES DE N EN SUELOS GRANULARES. 

La resistencia a la penetración N se correlaciona con la compacidad rel_átiv<i"(C,)y ~ngulo_,Pde 
los suelos granulares, tomando en cuenta la influencia del esfuerzo vertical efectivo (0..) como 
se muestra en la figura 111.9. En esta gráfica el par de valores (N, ovo) define un punto y su 
proyección , según una recta de la familia de la gráfica, proporciona la correlación mencionada. 

35 85 
Suelta !Medio Densa Muy densa 
<1> 30 40 

Valores tentabvos de <1> para arena med1a uniforme (SPml como suelo t1p1co 

El valor de a.., se puede estimar con la expres1ón· 

a~=rsecah,+r 

h, profundidad del nivel freático. en m 
h, + h, profundidad de la prueba, en m 
y seco peso volumétrico del material, amba del nivel freático (1.5 ton/m3 , valor 

aproximado) 
y peso del material sumergido (0.9 ton/m3 valor aproximado) 
Una correlación más s1mple. s1n corrección por el esfuerzo vertical efectivo, se presenta en la /-"'=~) 
tabla 111.3 y que se recomienda solo para la Interpretación preliminar de la prueba. 
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TABLA 111. 3 Densidad relativa de arenas y el número de golpes obtenido en pruebas de 
penetración estándar 

relativa 

OPERACIÓN. 

El penetrómetro estándar se hinca 45 cm en el fondo de una perforación de 7.5 cm de diámetro 
mínimo, con la energía que proporciona el impacto de una masa de 64 kg. dejada caer 
libremente de 75 ± 1 cm de altura. · 
Durante la penetración se cuenta el número de golpes necesarios para hincar cada tramo dé 15 
cm; se define como resistencia a la penetración estándar, el numero N de golpes para hincarlo 
en los últimos 30 cm (la suma de los golpes de los dos últimos tramos); si el penetrómetro no 
se puede hincar los 45 cm, cuando se han dado 50 golpes, se suspende la prueba y por 
extrapolación se deduce el numero N 50. 

PROCEDIMIENTOS DE MUESTREO. 

Los procedimientos de muestreo son las técnicas que se aplican para obtener especimenes 
alterados o inalterados de diferentes profundidades del subsuelo, con los que posteriormente 
se realizan pruebas de laboratorio para conocer sus propiedades índices y mecánicas. 

Muestras Alteradas. Son muestras cuyo acomodo estructural se pierde a consecuencia de su 
extracción; se utilizan en el laboratorio para identificar el tipo de suelo a que corresponden, 
realizar pruebas ind1ce y preparar especimenes compactados para someterlos. a pruebas 
mecánicas. 

Muestras Inalteradas. Son muestras cuyo acomodo estructural esta relativamente inalterado, ya 
que necesariamente se inducen cambios de esfuerzo por su extracción y estos generan 
cambios volumétricos; estas muestras se utilizan en el laboratorio para identificar el tipo de 
suelo a que corresponden, realizar pruebas índice y mecánicas. 
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2.1 MUESTREO ALTERADO. 

MÉTODO MANUAL. 

La obtención de muestras representativas alteradas de cualquier tipo de suelo localizado arriba 
o abaJO del nivel freático puede hacerse con herramientas de mano. mediante pozos someros 
de pequeño diámetro, pozos excavados a cielo abierto, cortes o zanjas. 

La limitación de este método radica en su lentitud y en que solo se pueden alcanzar, 
eficientemente, profundidades someras (menor de 10m). 

EQUIPO. 

Cuando el muestreo se hace en perforaciones de pequeño diámetro (máximo 10 cm) se 
requieren herramientas manuales de perforación, como la pala posteadora y barreras 
helicoidales (fig. 11.4). 

Cuando el muestreo se hace en zanjas o pozos a cielo abierto se u1ilizan picos y palas para la 
excavación y espátulas para el muestreo. 

Podría requerirse ademar las par&des de la excavación y contar con bombas para extraer el 
agua en sondeos que se lleven abajo del nivel freático. 

OPERACIÓN. 

Las muestras qUe se pueden obtener en pozos hechos con herramientas de perforación 
manual. como pala posteadora o brocas hehcoidales consiste en pequeños terrones que se 
rescatan a medida que progresa la excavación; estas muestras se conservaran en bolsas de 
polietileno o frascos de vidrio. 

Las muestras que se obtengan de pozos a c1elo abierto o zanjas podrán tomarse de la paredes 
y del fondo; debe eliminarse el material superficial contaminado y tomarse la muestra de suelo 
recién descubierto. El tamaño de la muestra está en función de las pruebas que se realizarán; 
para un sondeo convencional, las muestras deben ser de 0.5 kg.; para estudiar el suelo como 
material de préstamo se deben tomar muestras de 10 kg. de los estratos explotables o una 
muestra 1ntegral de 30 kg., obtemda de una ranura vertical lateral hecha en el pozo o corte; se 
elige el criteno de muestreo acor=e al método de explotación del banco. Las muestras se 
colocaran en bolsas de pohetileno 

REGISTRO DE DATOS 

Cuando se trate de pozos a aelo abierto se u1ilizara el registro anexo, fig. 111.10. 
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Cuando se trate de pozos a cielo .:tbi<'rto se utilizará el registro anexo, .¡; 

lll.lO. 

o•k•: SONOE.O. HOJA: 

LOCAL z' NI V. FR[AT.: FECHA: 

SONDEO POZO A 
•• ,, OPERAOOR: SUPERVISOR: 

CIELO ABIERTO 

Co r 1 e 
Pro f. 

Muestro Ctasificoc•Ón sucs Ademe Observaciones 
m N-S E-W 

NOTAS 
wt • Y.uln .. tlluoa 

1 

r

0 

: M•nlrt olludo 
u hnu 

t'------------------ • M•tllrl tllutlllt ....... 
~--------------------J 

CLAVE 

t:3J Arullo 

1::::::1 L'•• 
D ,.,,,, 

FIG.Ill.lO Registro de pozo a cielo abierto 

~ "''' 
~ OrtÍ•ico 

'itf" ... .,, hitlict 

51 



2.2 MUESTREO INALTERADO. 

MÉTODO MANUAL 

La obtención manual de muestras inalteradas. permite obtener las muestras con la menor 
alteración posible, puede aplicarse en los suelos finos; en los granulares se puede solo en 
aquellos que tengan un contenido de finos que les impongan una pequeña cohesión. 
La limitación de este método radica también en su lentitud y que solo se puede utilizar en 
profundidades someras (menor de 1Om). 

Consiste en labrar con herramientas de mano muestras cúbicas de 30 cm de lado; con este 
método se pueden obtener muestras que conserven el acomodo estructural de las partículas 
del suelo. El acceso al sitio de donde se obtengan puede ser pozos a cielo abierto, cortes o 
zanjas. 
Las muestras se protegen con un forro de manta de cielo impregnada de parafina y brea. 

EQUIPO. 

Para el labrado de mü"estras de suelos blandos se requieren espátulas, ·para los duros un cincel 
ancho y un martillo ligero.· Para la protección de las· muestras manta de cielo, brochas y 
parafina con brea y UIJ? estufa portátil. 

OPERACIÓN. 

Se limpia y enrasa una superficie horizontal de 50 cm de diámetro, en cuyo centro se marca un 
cuadro de 30 m de lado; se le colc.ca encima manta de cielo que se impregna de parafina con 
brea caliente, aplicándola con la brocha: enseguida se labran pozos de los lados verticales y se 
protegen con manta y parafina con brea; se continúan con los dos lados y se protegen también; 
después se corta la superficie base de la muestra; si el suelo es muy blando, conviene hacer 
esto antes de hacer el corte, colocar una caja protectora (fig. 111.11); después de cortar la 
muestra se voltea y se protege también con manta y parafina con brea. Los vértices de las 
muestras se refuerzan con cintas de manta impregnadas de parafina. 

TUBO DE PARED DELGADA. 

Este muestreador es el más utilizado para obtener muestras inalteradas de suelos fino blandos 
semiduros, localizados arriba o abajo del nivel freático. 

El diámetro mimmo aceptable para este muestreador es de 7.5 cm. 
El tubo de pared delgada o Shelby es un tubo liso afilado, usualmente de 7.5 a 10 cm de 
diámetro. que se inca a presión para obtener muestras relativamente inalteradas de suelos 
finos blandos a semiduros, localizados arriba o abajo del nivel freático. 
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CARACTERÍSTICAS. 

Este muestreador esta constituido por un tubo de acero o latón, con el extremo inferior afilado y 
unido por el superior con la cabeza muestreadora, a su vez montada al final de la columna de 
barras de perforación, con las que se empuja al muestreador desde la superficie. 

En la fig. 11. 5 se presenta el muestreador con los dos tipos de unión tubo cabeza usuales; el 
primero con tres tomillos Allen y el segundo con cuerda que ha mostrado ser más confiable 
que el pnmero aun operando en suelos duros. La cabeza tiene perforaciones laterales y una 
válvula esférica de pie que abre durante la etapa de muestreo, para permitir el alivio de la 
presión del interior del tubo. Posteriormente se cierra para proteger a la muestra de las 
presiones hi-drodinámica que se generan durante la extracción del muestreador. 

La figura 11.6 corresponde a un rnuestreador de válvula deslizante en la que se sustituye la 
válvula esférica de los muestreadores anteriores por un mecanismo. El copie de unión a la 
columna de barras de perforación. tiene un tramo cuadrado al que se enrosca una barra 
circular que termina en una ampliación con un aro - sello; en esta barra desliza la pieza a la que 
se fija el tubo muestreador y que tiene agujeros para le drenaje del fluido dé perforación del 
interior del tubo. 

En las figuras 11. 7 se anotan las dimensiones que necesariamente deben satisfacer estos 
muestreadores para los diámetros de 7.5 y 10.0 cm. 

Cabeza 

Lm La 

1 Cuerda 

o. :¡:m 1 r + ~±=1=====:::::;::1 e===i ____ j'-~-_j 
l 

Diam nommal 
en cm 

7.5 

10 o 

d 
H 

De. 
enan. 

7.62 

10.16 

Do 
en cm 
7.22 

976 

L 

Dm. e. 
en cm. enan. 
7.11 020 
7.17 
9.61 0.20 
9.69 

d. L. Lm. Cuerda 
enan. enan. enan. de unión 

127 75 60 AWY 
BW 

120 90. 75 BWY 
NW 
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De diámetro exterior d longitud aguzada 
Di diámetro interior L longitud tubo 
Dm diámetro muestra Lm longitud de muestreo recomendable 

e espesor La espacio para azolves 

FIG. IL 7 Dimensiones de los tubos de pared delgada 

El procedimiento de afilado del tubo debe ser lo suficientemente preciso para que se obtengan 
tubos con las dimensiones especifi;;adas., fig_ 11. 7._ 

Hvorslev describe dos métodos para esta operación; el más sencillo consiste en afilar primero 
el tubo en un tomo y después con un bloque de moldeo darle la forma de la figura 11.7_ 

Otro cuidado que se debe tener con este muestreadcir, es el de pintarlo ·para reducir el 
fenómeno de corrosión de la lamina, el cual induce cambios físico - químicos al suelo 
muestreado. 

CONDICIONES GEOMÉTRICAS. 

La observación cuidadosa de muestras obtemdas con tubos de pared delgada-de-condiciones 
geométncas diferentes, mediante la técnica de secado de laminas de suelo, permitió a. Hvorslev 
fundamentar las relaciones de áreas y diámetros que deben satisfacer estos muestreadores 
para asegurar un buen funcionamiento. 

El muestreador Shelby se hinca. con velocidad constante entre 15 y 30 cm/seg., una longitud 
de 15 cm menor a la del tubo. para dejar espacio donde alojar los azolves que pudieran haber 
quedado dentro del tubo mismo. Después del hincado, se deja en reposo durante 0.5 min . para 
que la muestra expanda en su intenor y aumente su adherencia; enseguida se corta la base de 
la muestra g1rando 2 vueltas el muest• eador y se procede a sacarlo al exterior. donde se limpia 
e identifica. se dasifica y protege a la muestra. 

REGISTRO DE DATOS. 

Se utilizara el registro de campo de la fig_ 111.6 con la información que se va obteniendo durante 
la e¡ecución del sondeo; conviene utilizar las abreviaturas de la tabla 111.6 del capitulo de 
recomendaciones. para simplificar la presentación; las notas al pie del registro son 
observaciones que se hacen durante la e¡ecución y puede ayudar en la interpretación del 

\ 

sondeo Debe también anotarse la pres1ón necesaria para hincar el muestreador y el 
porcentaje de recuperación de muestra que expresa cualitativamente la calidad que se alcanza 
en cada operación del muestreador. como se muestra en la tabla 111.4. 
Rec = L/ H 100 
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Rec recuperación 

L longitud recuperada 

H longitud muestreada 

TAEli...A !11. 4 recuperación de muestras 

MUESTREADOR DENISON. 

Con este muestreador que opera a rotación y presión se obtienen muestras, que pueden ser 
inalteradas, de arcillas duras, limos compactos y limos cementados con pocas gravas, 
localizados abajo del nivel freático. Arriba de este nivel, las muestras pueden contaminarse con 
el fluido de perforación y por ello su uso es poco confiable. '·'" 

El muestreador tipo Denison cor.siste de dos tubos concéntricos; en el interior que se hinca a 
presión. se rescata la muestra dt' suelo, mientras que el exterior, con la broca de corte en su 
extremo gira y corta el suelo a su 01lrededor. Para operar este muestreador se requiere fluido de 
perforación, que se hace circular entre ambos tubos. 

CARACTERÍSTICAS. 

En la fig 11.9 se muestra el diseño actualizado de este muestreador que esencialmente consiste 
de dos tubos concéntricos acoplados a una cabeza con baleros axiales, que los une a la 
columna de barras de perforación y permite que el tubo interior se hinque a presión en el suelo, 
sin inducir esfuerzos de torsión a la muestra; mientras que el exterior gira y corta el suelo 
circundante. La cabeza del muestreador tiene una tuerca de ajuste que controla la posición 
relativa entre ambos tubos; así durante el muestreo, el tubo interior penetra en el suelo la 
distancia. d (fig. 11. 9) antes que la broca. :;¡ara proteger a la muestra de la enosión y 
contaminación que le puede ocasionar el fluido de perforación. 

La broca de corte es una pieza de acero con pastillas de carburo de tungsteno que protegen las 
zonas de mayor desgaste; en la figura 11. 10 se muestran las dos brocas tipo más usuales. 
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Las dimensiones del muestreador Denison que permiten obtener muestras de 7.5 y 10.0 cm de 
diámetro nominal, se anotan en la tabla 11. 2. 

Para el muestreo de materiales granulares conviene adaptarle una trampa de canastilla que 
consiste en lengüetas de lamina de acero flexible remachadas el tubo interior, como se muestra 
en la figura 11. 9 

TABLA 11.2. Dimensiones del tubo Denison (en cm) 

Diámetro 
nominal 

De 
7.5 7.62 

10.0 10.16 

Donde: 

De diámetro exterior 
Di diámetro interior 

Tubo inferior 

Di Dm 
7.22 7.11 

7.17 
9.75 9.61 

9.69 

Dm diámetro de la muestra 

OPERACIÓN. 

Tubo exterior 

L De Di L 
75 8.52 7.92 90 

90 11.16 10.46 105 

L · longitud de tubo 
Lm longitud de la muestra 

Barras de 
operación 

Lm 
60 BW 

75 NW 

Antes de Introducir el muestreador al sondeo se debe ajustar la distancia d entre el tubo interior 
y la broca. como se indica en la figura 11. 9 de acuerdo con el material que se va a muestrear, 
tamb1én se debe verificar que la cabeza este limpia, engrasados los baleros y que la válvula 
opere correctamente. A continuación se baja el muestreador al fondo de la perforación y se 
hinca por lo menos la profundidad d para evitar que el tubo interior gire al iniciar la rotación del 
tubo exterior. Durante el muestreo la máquina perforadora transmite, a través de la columna de 
barras. rotac1ón y fuerza vertical. la primera varia entre 50 r.p.m. para materiales blandos y 200 
r.p.m. para los duros. En cuanto a la fuerza vertical puede ser hasta de 3 ton. 

Una vez que se ha penetrado la longitud prevista o que el muestreador no puede avanzar, se 
suspende la rotación y la fuerza ax1al. se de¡a 0.5 min. en reposo para permitir que la muestra 

·expanda. después se g1ra para romper la muestra por la base y posteriormente extraer el 
muestreador 
La extracción del material que corta la broca. así como el enfriamiento de la misma se hace con 
un fluido de perforación que orcula por el espa.cio anular que dejan los dos tubos; en 
muestreos arriba del mvel freático se debe utilizar aire; podria ser admisible utilizar lodo, solo sí 
se demuestra que la contaminación que induce a la muestra es tolerable. En muestreos abajo 
del nivel freático puede utilizarse agua o lodo. 
La pres1ón de operación del fluido de perforación debe ser la mlnima con que se mantenga 
hmpia la perforación. 
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MUESTREADOR PITCHER. 

Con este muestreador que opera a rotación y presión se pueden obtener muestras. que pueden 
ser inalteradas, de suelos como: arcillas duras. limos compactos y limos cementados con pocas 
gravas; resulta particularmente adecuado en los suelos con capas delgadas (hasta de 
centímetros) de materiales de diferente dureza. 

Este muestreador es similar al Denison excepto porque la posición del tubo interior se regula 
con un resorte axial; mientras q~.;e el exterior, con la broca de corte en su extremo, gira y corta 
al suelo del derredor. Su operación requiere también la inyección de un fluido de perforación. 

CARACTERÍSTICAS. 

El muestreador Pitcher consiste en dos tubos concéntricos, acoplados a una cabeza compuesta 
de dos p1ezas: la superior es fija para transmitir la rotación al tubo exterior, en cuyo extremo va 
la broca de corte, mientras que 1:3 inferior, separada de la fija por un resorte axial, soporta al 
tubo interior de 7.5 ó 1 O cm de diámetro en que se aloja a la muestra; la función del resorte es 
de regular la posición-longitudinal del tubo interior con respecto al exterior. En la· fig. 11. 11 se 
observa que la unión del·tubo interior- cabeza se hace por medio de tomillos ·AIIen, aunque 
tamb1én puede. hacerse por mecio de rosca. como el tubo Denison; también se. observa que la , 
parte fija de la cabeza tiene un b<tlero axial cuya función es mantener estático al tubo interior 
mientras gira el exterior. y sopor:ar la reacción del resorte axial. El resorte se elige ·con. una 
constante que depende de la resistencia del suelo. La broca de este muestreador. es similar a la 
que se utiliza en el barril Denison. 

OPERACIÓN. 

El muestreador se introduce en el sondeo con el tubo interior totalmente salido del exterior y la 
válvula deslizante abierta (fig. 11.11.a); poco antes de llegar al fondo de la excavación se 
inyecta flu1do de perforación que sale por el tubo interior e impide que se introduzca el azolve 
del sondeo al tubo (fig. 11.11.a). al iniciarse el hincado, el tubo interior toma su posición de 
muestreo. la válvula desliZante se conecta para dar salida al fluido que queda dentro del tubo 
mtenor y el resorte transmite la fuerza axial; en ese momento se puede iniciar la rotación 
extenor (fig. 11.11.b). Si durante el muestreo se encuentra un estrato duro, el resorte se contrae 
(f1g 11.11 e) y almacena energía. que impulsa automáticamente al tubo interior si llega a 
encontrarse suelo blando nuevamente. 

3. SUPERVISIÓN DE LA EXPLORACIÓN. 

La exploración geotécnica debe realizarse bajo la dirección de un ingeniero capacitado en la 
planeac1ón y e¡ecución de los trabajos. Deberá organizar los trabajos y recopilar la información 
que perm1ta definir confiablemente las características del subsuelo. 
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TABLA 111.5 Criterio de selecci6n de métodos de exploraci6n y muestreo 

T1Pu DE SUELO i 'étodo de perforaci6n Sondeo de Huestro exploraci61 

Suelos finos (con arenas y gravas) r. .. p . : p R R A 
Suelos expansivos R p 
Arenas con finos R p p ¡; /'-, r. A 
Arenas con grava R p p R A R 
Suelos finos muy duros R A 

Suelos flnos·muy blandos p A R A R R R A R r. 
Suelos finos e; uros a muy duros p A R R R A R 
.\renas f1nas sueltas R 1~ p 11 R IR R 
Arenas COill¡JaC ta S A A R A R A ¡\ R A 
Suelos orgAnlCOS R R A R R 
Arenas con grava p A R R {\ R 

·~ 

t~ECüliENOAiJLE 

AClPTAbLE 
¿¡ 
N 
o 

POCO ACEPTAdLE "' -· n ,, -o -1 
~. , , <:' e , 

" " 
, e- -· ~ , , 
"' o e:· 

o ;o ;o .... .... .... , 
o o ;o , , , o. "' "' r r ... ... o O• o. ro , ,.. 

e- "' "' "' "' .... ;;:¡ 3 "' .... 
~. < < n n "' "' "' o. "O ro 
"' "' "' ~. ~· n .... .... o "' "' .... ,. o. g-~; h o. o. ~. , , , .... o. .... o ·_":<> 

" " o. o o "' o 
o " o. o. .... 

n n n n ro ::¡- ro 
~ o o o o ro "' o 

~. 
o. e 

N " " " " " ... ~ ro ro 

"' ~t "" "' ~ " " ~ "' ~ "' " " "' <O ~. 

t... <O o <O o ro "- o. ... "' VI 

"' e c. e o. n "' 
,, o. o. o 

~ "' o "' o o , "' " "' " 
. .. .. -~ .. , ·• 

in.al terado 

H 
f, K 
r. 

r. 
R 

R P. R 
;, 

A " ¡, 

..,.. 
e:: , 
"' .... .... 
"' "' -· e· n , c • 

"' o· ... ~. 

.... -1 n 

"' e "' "' t:r "' o. o 
o ~ 

.... , ~ 

o "' -o ... e· 
~. "' .... ... , 

"' n o o. 
::r .... "' , ~. "' .... o ~ 



TABLA 111.6 Abreviaturas y símbolos para.formular los registros de campo 

Abreviatura 

.)üCS 

G 
S 
11 
e 
o 
.pt 

" p 

L 
ri 

SPT ,, 
riF 

PCA 
ui 

DG 
F-3 
8-4 
F-ZL 
:·~ ~- 8 
TS-12 
Til-3 
TP-11 

"!?L-7 
IK-S 

ti XL -v 

ilec 45/75 

5J/li) 

UXL ,i<XL 

Significado 

Sistema Unificado de Cla 
sificación de Suelos 

grava 
ore na 
limo 
arcilla 
suelo org~nico 
tu ;-ba 

bien graduado 
mal groduado 
baja plasticidad 
alta plasticidad 

-

Prueba de penetración est~ndar 
número de golpes en SPT 
nivel freático 
pozo a cielo abierto 
broca t~icónica 

broca tl po Orag 
m~cstra alterada en frasco N• 3 
muestra alterada en bolsa ¡.¡o 4 
~~estro lovada en frasco N• 2 
muestrJ labrada in situ N° 8 
tubo Snelby N° 12 
tubo Denison ~· ~ 
tubo Pitcher u• 11 
tubo Pistón libre N° 7 
tubo rotatorio dentado ~· 5 
muestra oc roca t~nada con barril 
r; ser1e L N" ó 
45 cm de recuperación en 75 cm 
iiJuc~ t.rcodos 
5D golpes en 10 cm en SPT 
barras de perforación (tabla 11.5) 
ddemes (tabla Il.ó) 
barriles n:ucstreildcres serie L 
pérdida de agua o lodo de p~rf~ 
rac16n 

Sírni.Jolo Significado 

Arcilla 

Limo 

Arena 

Grava 

Bolees 

Relleno 

Raices ~:~ 

Turba 

Conchas 
y 

Fósiles 

'-· 

Hivel 
freUico 
Superficie 
de 1 terrer.o 

Concreto 

Oi.1metro 
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La profundidad a la que debe ordenar que se .hagan los sondeos será hasta donde el 
incremento de esfuerzos verticales sea de 1 O% del esfuerzo vertical inicial, salvo que se 
encuentre roca. 
El ingeniero supervisor debe informarse antes de iniciar los trabajos de : el tipo de estructura 
que se construirá, las condiciones geológicas y probables tipos de suelos que se encontrarán 
en el sitio, debe conocer las condiciones de trabajo que se impondrán a los suelos, para que 
sea capaz de juzgar si la información que se está obteniendo es la adecuada; en caso 
contrario, proponer modificaciones a las técnicas de muestreo y programa de trabajo. 

El ingeniero supervisor no es el responsable de la ejecución de los trabajos; es el responsable 
de verificar que con la exploración se esté obteniendo las muestras adecuadas y la información 
geotécmca para· resolver el problema. 

Los trabajos de campo los supervisará un ingeniero; que durante la ejecución del sondeo, 
deberá seleccionar los muestreadores que se u1ilicen, incluso recurriendo en un mismo sondeo 
a vanos. de· los descritos. En la tabla 111.5 se proporciona un resumen de los métodos de 
perforación y muestreo que pueden aplicarse a los diferentes suelos que se presentan arriba y 
abajo del nivel freático, jerarquizando su aplicabilidad, 

El ingen1ero supervisor será responsable de verificar que la calidad de las muestras qu~ se 
obtengan sean aceptables, debe también recopilar la información de los sondeos, llenando los 
reg1stros de campo; para facilitar esta labor puede adoptar las abreviaturas y símbolos de la 
tabla 111.6 . F1nalmente debe prese.1tar la localización de los sondeos en un plano que incluya; 
las trazas de las estructuras que se construirán, las cargas que transmiten y los asentamientos 
permisibles. ·· 

4. PROTECCIÓN Y TRANSPORTE DE MUESTRAS. 

4.1 MUESTRAS ALTERADAS. 

Las muestras deben identificarse claramente y colocarse en recipientes impermeables o 
protegerlas adecuadamente para que conserven su contenido de agua natural. Durante su 
transpone deben estar protegidos de los agentes atmosféricos. · 

Las muestras alteradas deben mantener el contenido de agua natural y no haber sufrido 
alterac1ones químicas. 

Las muestras alteradas son aquellas que no conservan el acomodo estructural de sus 
partículas. pero mantienen el contenido natural de agua y no han sufrido cambios qufmicos, se 
u1ilizan para clasificar el suelo y definir la estrat1grafia del sitio; en el laboratorio pueden 
emplearse para realizar pruebas índ1ce que permiten interpretar las características y posible 
componam1ento mecamco de los suelos. 

Estas muestras pueden proceder de sondeos alterados o de pruebas de penetración estándar, 
se conservaran en frascos de 0.5 lt de capacidad, con boca ancha y tapa hermética, 
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identificándolos como se muestra en la fig. 111.12 y colocándolos en cajas de cartón de 20 
unidades. 
Las muestras alteradas de material de bancos de préstamo se deberán conservar en bolsas de 

polietileno denso, sellándolas herméticamente con calor o bien con un nudo apretado; si no 
interesara conservar el contenido de agua natural pueden utilizarse las bolsas de lona. En la fig. 
111.13 se muestra la etiqueta con que deben identificarse cada una de las bolsas. 

Para el transporte de muestras alteradas simplemente deben protegerse de los agentes 
atmosféricos. 

4.2 MUESTRAS CÚBICAS INALTERADAS. 

Las muestras deben identificarse claramente. protegerse sus superficies expuestas con 
material impermeabilizante y transportarse en cajas con empaque amortiguante de las 
variaciones que podrían sufrir. 

Las muestras inalteradas deben conservar la estructura del suelo. mantener el contenido del 
agua natural y no haber sufrido alteraciones químicas. 

Se define como muestras inalteradas que conservan el acomodo de sus partículas, su 
conten1do de agua natural y no han sufrido cambios químicos; sin embargo por el cambio de 
esfuerzos que sufren por sacarles del confinamiento que tienen in situ , 
sufren alteraciones menores, como expansiones. oxidación, expansión de los gases disueltos 
en el agua Intersticial, etc. 

Las muestras cúbicas de 30 cm de lado. deben identificarse con la etiqueta de la fig. 111.13 
adherida en la parte superior de la muestra. colocarse en cajas de madera confinadas con 
empaque húmedo de espuma de poliuretano o serrín de 5 cm de espesor mlnimo; la tapa de la 
caja debe fi¡arse con tomillos que fácilmente puedan desmontarse para sacar la muestra. 

Para el transporte de estas muestras deben protegérseles de los agentes atmosféricos y 
vibrac1ones y golpes que podrían dallar la estructura del suelo. 

4.3 MUESTRAS INALTERADAS CONTENIDAS EN TUBOS. 

Se deben tener cuidados s1milares a los descntos en el inCisa 4.2. Se recomienda además que · 
la extracc1ón de las muestras de los tubos se haga a no más de dos dlas de su extracción del 
sitio. para evitar fenómenos de corros1ón. Las muestras contenidas en tubos de los 
muestreadores de p1stón. pared delgada. Denison o Pitcher, se someten al mismo 
proced1m1ento. después de desmontar el tubo de la cabeza que lo sostiene se coloca en el 
soporte para muestras de la fig. 111.14, con la parte inferior de la muestra hacia abajo; se limpia 
la superfiCie extenor y del mterior se ehínman los azolves con la veleta de la fig. 111.15; 
ensegu1da se coloca el sello mecánico de la fig. 111.16, o se vierte parafina con la brea caliente 
(15% de brea a 70 "C). para formar un sello de 0.7 cm de espesor. A continuación se invierte la 
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---".--ldentifacoción de! sondeo 

a) Tapa 

Profundidad 

Clcsificoción SUCS 

Fecho 
NÚmero de Irasco 

Numero de golpes de lo 
pruebo de penetración 

' es!andar 

M-14 

F-20 

SPT. KJ-IS-20 

b) Frasco de 112 litro 

F!G. !!l. 12. Identificación de frascos 

:s 

.• 
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US( TINTA INDELEBLE O RECUBRA CON PARAFINA 

1 r--- IDI. .. TifM;&CJQJI O( L.11 ......... 
...... ~DIMI( .. IO O[ 

@ 
~ IW O'l&tJON 

SC»>D(:O MlOf"l.NOI~ 

Of"[ IUOCII' ru:M& 

C:I..&Sif IC&CIOII SVC:I 

FIG.Ill.l3. Etiqueta para identificación de müestra·s 
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Acoto e iones en cm 

FIG.!Il.l4. Soporte para muestra 69 



Bronce 

70 Acotaciones en cm 

FIG.ll!.lS. Veleta para limpiar tubos 

-~ 

~-Perforación 

F!G.II!.l6. Sello mecánico 
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posición del tubo; se le extrae 1.0 cm de muestra con la veleta o una espátula para hacer lugar 
al sello mecánico de la fig. 111.15 o el de parafina cqn brea; con el material extraído se clasifica 
en el campo el suelo. En seguida se identifica al tubo adhiriéndole una etiqueta (fig. 111.13) con 
parafina, señalando además la parte superior de la muestra. 

Un cuidado adicional que debe tenerse con muestras de arena sueltas, es el de colocar un 
tapón temporal con perforaciones en la parte inferior de la muestra, antes de sacar 
completamente el tubo muestreador de la boca del sondeo, se evita con ésto que la muestra se 
pierda por la succión que se ejerce al sacar el muestreador y permite drenar el agua libre de la 
muestra. 

Las muestras inalteradas contenidas en tubos deben transportarse en cajas de madera para 3 
ó 4 muestras, recubiertas interiormente con espuma de poliuretano de 5 cm de espesor, 
cuidando que no sufran golpes ni vibraciones que dañen su estructura. 
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5 MAQUI NAS Y EQUIPOS DE PERFORACIÓN Y MUESTREO. 

5.1 MAQUINAS PERFORADORAS. 

Las maquinas mas adecuadas para la explotación geotécnica son aquellas capaces de operar 
a velocidades de rotación bajas ( 50 r.p.m. ) y potencia alta ( mayor de 40 HP ); características 
necesarias para trabajar con los muestreadores Denison y Pitcher y sobre todo par el manejo 
de espirales de perforación; su sistema de gatos hidraulicos par<t carga vertical debe tener una 
carrera mimma de un metro de longitud para hincar los tubos ·de -pared delgada y 
muestreadores de rotación de manera continua, sin interrupciones que afecten la calidad de la 
muestra. 

En la selección de la maquina de perforación; debe tenerse en cuenta que por las 
características de estas maquinas se distinguen: las diseñadas para la perforación y muestreo 
de rocas. que no penniten alcanzar la eficiencia y calidad de trabajo que puede obtenerse y las 
maquinas diseñadas para la exploración de suelos. En cuanto a la bomba, las de cavidad 
progresiva han demostrado ser adecuadas para la exploración geotécnica, especialmente 
porque mane¡an lodos densos de perforación a menor presión. 

En la tabla 11. 13 se presenta un resumen de las características principales de las maquinas 
usadas para exploración. 

TABLA 11. 3 Maqu1nas perforadoras para geotecnia 

T1po de Profundidad con barras en Peso en Carrera Empuje Capacidad Velocidad potencia del 
maqu1na m ton del gato vertical, del del motor, en 

en m en ton malacate. malacate ton 
en ton en ton 

AX NX Espiral 
e· 

Mob1le Onll 600 450 90 3.7 1.72 8.8 6.3 3.4 65-350 97 
861 

Mobde Onll 152 100 46 3.0 37 4.2 3.0 2.5 0-513 97 
B40L 

Mob1le Dnll 50 - 23 1.3 1.73 2.9 3.8 ~ 58-455 54 
8305 
Acl<er 390 300 45 2.2 3.3 8.5 5.2 4.5 4~237 48 

MP100 
Acker 390 300 45 2.0 1.8 3.2 4.2 4.5 50-335 48 
MP 50 
Pendnll 137 100 .o 2.2 1.8 3.1 3.1 3 60-1100 38 

PO 
Long year 426 266 - 1 1 0.6 3.2 3.2 3 22-1510 30 

34 
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5.2 BOMBAS DE PERFORACIÓN. 

La bomba que se utiliza para inyectar el fluido de perforación puede ser de dos tipos: las de 
pistón, capaces de manejar agua y ICidos de muy baja densidad y las de cavidad progresiva, 
que manejan desde agua hasta lodos de densidad alta con sólidos de suspensión. Estas 
últimas son las más recomendables para la exploración geotécnica, porque operan a precisen 
bajas. gastos altos y con ello reducen el efecto erosivo del chiflón de descarga: tienen la 
ventaja adicional de que con el lodo se elimina la necesidad de ademe metálico. 

En la tabla 11.4 se muestran las características principales de las dos bombas más utilizadas en 
trabajo de exploración. 

TABLA 11. 4 Bombas de perforación 

Marca Topo Gasto máximo Presión Potencoa. en Peso en kg Opera 
en 111 mm máxima. en HP 

kg ¡c;m2 

Moyno 3L6 Cavodad progresiva 162 16 7.5 250 agua y lodo 
denso 

Royal Bean Poston - tnple 132 35 7.5 350 agua 

5.3 BARRAS Y ADEMES DE PERFORACIÓN. 

Se recomienda usar las barras de perforación de diámetro nominal E1N para sondeos 
superficiales y pruebas de veleta: las AW y BW para la operación de muestreadores y la 
ejecución de pruebas de penetración estándar y las BW y NW para la operación de 
muestreadores rotatonos. las barrao; NW no deben utilizarse para la prueba de penetración 
estándar por su elevado peso. De lo anterior se concluye que las barras BW son las de uso 
más general en trabajos de exploración geotécnica .. 

En la fig 11. 12 se muestran los dos tipos de barras de perforación que se utilizan: las de pared 
uniforme corresponden a las barras de menor diámetro E1N y AW: y las de pared aligerada 
(recalcadas) que se utilizan en los diámetros BW y NW Sus dimensiones y geometrla se 
muestran en la tabla 11.5. 
Los ademes metálicos recomendables son los de diámetro nominal NW porque permiten el 
paso del penetrómetro estándar y el HW. que por su diámetro permite el paso de los 
muestreadores Shelby_Y Demson 
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F!G. l 1.12. BanJs de perforación y coples 
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TA9LA 11. 5 Medidas de las barras 

Barra 1=>. 

pulg mm 

EW 1 3/3 34.9 

AW 1 23/32 44.4 

BW 2 1/8 54.0 

NW 2 5/8 66 7 

longitud estándar 3.05 m ( 1 O pies ) 
1=>. diámetro exterior 
P, diámetro interior 
P, diámetro interior del copie 

1:>, 1:>, 

pulg mm pulg 

7/8 22.2 7/16 

1 7/32 30.9 5/8 

1o/. 44.5 y. 

214 57.2 1 3/8 

Peso Cuerda 
kg 1 s por 
3m pulgada 

mm 

12.7 14.0 3 

19.9 19.9 3 

19.0 19.8 3 

34.9 24.5 3 

Los ademes metálicos utilizables en exploraciones geotecnicas se muestran en la fig. 11.13 y 
sus dimensiones en la tabla 11.6. se observa que sus diámetros interiores de· 76 y 101 mm 
limitan el diámetro de los muestreadores que pueden pasar a través de ellos; por ello en 
sondeos en que se pretenda utih<ar muestreadores de mayor diámetro, queda obligado el uso 
de lodos de perforación que elim1nen la necesidad del ademe metálico. 

TABLA 11.6 Medidas de los ademes más usuales 

Ademe 1:>, 1:>, Peso kg 1 Cuerdas por 
3m Pulgada 

pulg mm pulg. Mm 

NW 3Yí 38.9 3 76.2 39.1 4 

HW 4 Yí 114.3 4 101.6 51.3 4 

P, diámetro exterior 

P, diámetro Interior 
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6. TÉCNICAS DE PERFORACIÓN. 

Para introducir los muestreadores a la profundidad que interesa obtener muestras alteradas o 
inalteradas, se deben realizar perforaciones de acceso, salvo que utilicen muestreadores 
Denison o Pitcher de una manera continua y aún en ese caso conviene abocardar la 
perforación a un diámetro mayor. El diámetro máximo de perforación para sondeos de 
exploración .:::: ::le 15 cm y el minimo aquel en que pueda penetrar libremente el muestreador 
que se utilice. 

Las técn1cas aplicables para realizar estas perforaciones se presentan en la tabla 1.1 en la 
misma que se observa que en la elección de la técnica influye: el tipo de suelo, la posición del 
nivel freático y la profundidad que debe alcanzar el sondeo. 

TABLA l. 1 Técnicas recomendables de perforación 

Técnica Suelo en que se aplica Observaciones 
Pozos a cielo abierto todos Aplicables solo en sondeos 

someros 
Lavado con agua o lodo Cohesivos blandos y arenas Aplicable abajo del nivel 

con poca grava freático 
Con agua o Todos Aplicable abajo del nivel 

Rotación lodo freático 
En seco Todos Aplicable arriba y abajo del 

nivel freático 

6.1 POZOS A CIELO ABIERTO, CORTES Y ZANJAS. 

Son las excavaciones de acceso a la zona de la que interesa extraer muestras inalteradas y 
que además permiten observar la estratigrafía y materiales del sitio. En caso de recurrir a los 
pozos a cielo ab1erto. se hmrta su aphcaCJón a pozos someros de profundidad no mayor a 1 O m, 
excavándolos en sección cuadrada de 1.5 m de lado. Los cortes son poco utilizados, porque 
requ1eren mover volúmenes grandes de matenal. Finalmente, las zanjas quedan limitadas a 
problemas cuya influencia sea superfiCial 

Los pozos a c1elo abierto excavados en materiales poco estables, deberán ademarse con 
marcos estructurales de madera y cuando se excaven más abajo del nivel freático del sitio 
deberá Instalarse un sistema de bombeo para extraer el agua. 

Esta técnica puede aplicarse a todos los t1pos de suelos, aunque resulta más eficiente en 
suelos cohes1vos y presenta mayores dificultades en los granulares. 

-_.., ...... 



EQUIPO. 

Las excavaciones podrán realizarse utiliZando herramientas de mano como: palas. picos y 
barretas: para sacar el material de los pozos se utiliza un bote con cable de manila que se jala 
manualmente o con un pequeño mala-::ate. Se pueden hacer los pozos con máquinas rotatorias 
capaces de hacer perforaciones de 0.8 a 1.0 m de diámetro; en cuanto a las zanjas, hacerla 
con máquinas retroexcavadoras resulta eficiente. Si los pozos a cielo abierto requieren de 
ademe. lo más adecuado es hacerlo con marcos de madera. 

OPERACIÓN. 

El procedimiento para realizar las excavaciones es el del dominio general y por ello no se 
describira. En cuanto al ademado de pozos a cielo abierto se hará como se muestra en la fig. 111 
17 y s1 se considera conveniente analizar se puede hacer el cálculo estructural con las 
distribuciones de esfuerzo de la fig. 11.18. 

En pozos excavados en arcilla se puede alcanzar una profundidad ZMAX sin necesidad de 
ademar sus paredes, donde: 

donde: 

4C 
ZMAx = ¡.¡

Y ;~Ka 

Z..."" profundidad que se puede P.xcavar sin ademe, en (cm) 
e cohesión del suelo. en (kg/cm') 
·r peso volumétnco del suelo. (kg/cm') 
K. coeficiente de empuje act1vo (K. = 1 ) 

6. 2 MÉTODO DE LAVADO. 

La perforación se hace con un trépano o cincel de percusión que simultáneamente con los 
impactos 1nyecta un flu1do de perforación que erosiona y arrastra a la superficie el material 
cortado 

Esta técn1ca es aplicable a suelos cohes1vos blandos y suelos granulares de compacidad media 
con bajo contenido de gravas localizados abaJO del mvel freático. Es un método poco eficiente, 
pero la senc1llez y economia del eqUipo lo hacen muy útil. 
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PH 

6' 

A 

8 

e 

2<N0 < 5 is<N0 <1C 10<:N0<20 

0.76H6'H p.76H6'H ........ 
yH·l5(1tNJC yH-4C ylt-!6-4NolC 

0.15 H 0.15 H ( 3-Q.015NJH 

0.55H 0.55 H (1.1-().!.5 No l H 

0.46H 0.46H 0.38H 

20<N0 

5H6~ 

yH 

o 
o 

0.33H 

B 

A 

EXCAVACION EN ARCILLA 
o,b,c,d es la distribucaón de presaón. 
Lo lorrro del doOQ'Orro y lo moqnitud de los ~ 
dependen del núme"' de estabilidad No•yH/C 

EXCAVACION EN ARENA 
a,b,c,d distribución de pr!siÓn en arena densa 

PH' (0.64) K• y treos S, oetuondo a 0.5 H 
de la base del corte 
a,b,cs_e dislribuciÓn de presiDo en areno suella 

P : (0.72) K y H eos !l, actuando a O • .;& H 

de ta base del corre 

FIG.III.lB. Distribución de presiones debidas a excavaciones 
en arcillas y arena 
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EQUIPO. 

El equipo necesario para esta técnica de perforación (fig. 111.14) consiste de un malacate de 
fricción para cable de manila de 500 kg., una bomba para agua o lodo de 45 IUmin. de gasto a 5 
kg/cm2 de presión con accesorios, tripié con polea, barras y trepanas de perforación y ademe 
metálico (opcional). 

OPERACIÓN. 

La operación consiste en levantar la columna de barras, con el trépano en la punta, de 0.5 a 1 
m y de¡arla caer libremente con una frecuencia de hasta 60. 

6. 3 PERFORACIÓN A ROTACIÓN CON AGUA O LODO. 

Esta técnico consiste en cortar el suelo con una broca que penetra a rotación y presión, 
inyectando simultáneamente agua o lodo para enfriar a la broca y arrastrar el material cortado. 
hasta la superficie. 

Se puede recurrir a la perforación a rotación abajo del nivel freático, en casi todos los suelos; r"'7:•. 
en suelos granulares seguramentE:! se requenrá ademe metálico para estabilizar las paredes de 
la perforación. salvo que se opere con lodo de viscosidad y densidad adecuadas para 
estabilizar el sondeo. Arriba del nivel freático podrá operarse con lodo si se demuestra que la 
contaminación que mduce al suelo es aceptable. 

EQUIPO. 

El equipo necesario para esta técnica de perforación (fig. 11.15) consiste de una perforadora 
rotatona con sistema hidráulica de carga con potencia mínima de 30 HP, una bomba para el 
manejo de lodo de perforac1ón de: 100 lt/min. de capacidad y herramientas como brocas tipo 
Drag y Tncómcas (f1g. 11.16) de 7 ¡¡ 10 cm de diámetro, además de barras de perforación. 

OPERACIÓN. 

Esta técmca se aplica con mayor frecuenoa utilizando lodos de perforación, por lo que el 
personal de campo debe estar familiarizado con los detalles de preparación y control de los 
m1smos. conviene utilizar lodos con densidad entre 1.05 y 1.3 kg.llt y viscosidades entre 30 y 90 
seg. med1das con el cono Marsh .. En cuanto a la presión que se aplica a la broca, puede ser 
hasta de 3 ton con velocidades de rotación de 200 a 500 r.p.m. Durante la perforación el 
operador debe mantenerse vigilante de la velocidad de penetración y de los materiales que 
salen con la comente de lodo. porque fácilmente puede penetrar estratos blandos 
significat•vamente sin advertirlos. La profundidad máxima que puede alcanzarse con esta ['-''' 
técn1ca limrtada. 
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FIG.II.l6. Brocas para perforación a rotación 
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6.4 PERFORACIÓN EN SECO. 

Esta técmca se ha desarrollado fundamentalmente para la exploración geotecnica. utiliza barras 
con una helicoide lateral que transpor.a a la superficie y en seco el material que corta con la 
broca. 

La perforación en seco es la técnica más recomendable para realizar sondeos arriba del nivel 
freático. porque no altera el contenido de agua del suelo; abajo del nivel freático es también 
recomendable porque alcanza mayor efic1encia que los métodos antes descritos. Se puede 
aplicar en casi todos los suelos. a condición de que la perforadora tenga la potencia necesaria 
para introducir la broca y que la perforación sea estable; es caso de que no lo sea, se debe 
utilizar ademe espiral. 
EQUIPO. 

Para esta técnica se requiere contar con una perforadora rotatoria con potencia mínima de 50 
HP y mecanismo hidráulico con carrera mínima de 1.5 m. Las barras helicoidales (fig.ll.17) son 
de 1 O ó 15 cm de diámetro y se manejan en tramos de 1.5 m de longitud que se unen con 
pernos de presión que transmiter, la rotación en cualquier sentido. La broca de corte consiste 
simplemente en un conjunto de buriles de carburo -de tungsteno que continúan el plano de la 
helicoide. 

El ademe helicoide se muestra en la fig. 11. 18, su diámetro interior más usual es de 10 cm, en 
tramos de 1.5 m de longitud que se enroscan entre si y levan un perno lateral que permite girar 
esta herramienta en cualquier sentido. En la figura 11.18 no se muestran las barras centrales 
con el tapón obturador para el avance sin muestreo. 

La perforación con barras helico1dales básicamente consiste en introducirlas a una velocidad de 
rotac1ón del orden de 50 r.p.m. para que saquen a la superficie el material cortado. Una vez que 
se alcanza la profundidad necesaria se saca lentamente la columna, porque puede ejercerse 
succión que aflojaría el material de fondo. En el caso de que la perforación sea inestable es 
conveniente enJarrar lodo en las paredes de la perforación introduciéndolo desde la superficie. 
La profundidad máxima que se puede alcanzar con esta técnica es del orden de 30 m. 
La perforación en seco con ademe helicoidal es probablemente la técnica más eficiente en la 
exploracrón geotécnica; cons1ste en introducir el ademe con el tapón central que obtura su 
ex1remo. como se muestra en la fig 111.19.a. a continuación se retira el tapón con las barras 
centrales y queda libre el ex1remo fig.ll1.19.b. para permitir que se introduzca el muestreador 
con que se obtengan las muestras. f1g 11119.c. enseguida se vuelve a colocar el tapón 
obturador y continua la perforación. 

Esta técmca limita el diámetro del muestreador con· que se puede operar, salvo que se utilicen 
ademes de 15 cm de diámetro interior para lo cual se requieren máquinas con potencia de por 
lo menos 50 HP. 
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REGLAMENTO DE CONSTRUCCIÓN Y ESTUDIOS DE MECÁNICA DE 
SUELOS .. 

Las normas sobre la construcción de inmuebles en la ciudad de México han evolucionado 
notablemente desde la década de los cuarenta, por varias razones: 

1) el incremento de la población. principal promotor del desarrollo vertical en el área céntrica 
de la Ciudad 
2) la mecánica de suelos y su aplicación al diseño de cimentaciones 
3) los sismos y Jos estudios sobre sus efectos en las construcciones. 

Se tratará a · continuación de proporcionar brevemente el contenido de las disposiciones 
reglamentarias emitidas por la autoridad del DF en relación con el diseño y construcción de 
cimentaciones, en 1942,1957,1966,1976 y 1985. Estas fechas corresponden a reglamentos 
diferentes: dos de ellos, Jos de 1957 y 1985. fueron emergencias y promulgados después de los 
sismos que asolaron a la ciudad en Jos meses de julio y septiembre de dichos años, 
respectivamente. 

El reglamento de 1942 establecía que la capacidad de carga admisible del terreno en el área 
ant1gua de la c1udad era de 5 ton/m' . y de 3 tonlm2 en las zonas que no habían sido sometidas 
a cargas previa. Esta especificacion era aceptable. tanto para dimensionar zapatas como para 
losas de Cimentación. s1n restriCCiones en cuanto a la superf1cie total de contacto subestructura 
- suelo Los edificios más pesados se podían apoyar sobre pilotes hincados hasta la capa dura, 
y era común en esa época usar pilotes de madera formados por postes de 20 cm y de 8 a 10m 
de long1tud. zunchados en los extremos y unidos mediante una barra corta de. acero; la 
capac1dad asignada era de 25 ton/pilote y se aplicaba la formula de Engineering News para la 
recepción de pilotes. La solicitac1ón debida a sismo se representa con la fuerza horizontal igual 
·al producto del un coeficientes sísmico por el peso del edificio arriba del nivel considerado. 
Salvo para los edificios de t1po 1 y ll. el coefic1ente sísmico aplicable a hoteles, viviendas, 
despachos, plantas industnales. etc (t1po IJI) era de 0.025. 

El sismo del 28 de julio de 1957 ocasionó el derrumbe de varios edificios y daños graves a 
buen numero de construcciones de la c1udad. poniendo en evidencia lo inadecuado de las 
normas vigentes en este campo de la 1ngemeria. consecuentemente se elaboró el reglamento 
de emergencia promulgado el 18 de d1c1embre del mismo año, que impuso nuevos criterios 
para venficar la estabilidad dinámica de las edificaciones de altura menor de 45 m, y para 
reforzar y reparar las ex1stentes dañadas por el sismo. Atendiendo a la estratigrafia y las 
propiedades mecánicas del subsuelo. se d1v1dió el área urbana en tres zonas: fondo del lago, 
transición y lomas; se clasif1caron los edifiCIOS por su uso y características estructurales en 
grupos y clase; además se estaolecieron requerimientos especificas sobre el disei'lo de las 
cimentaciones. todo ello derivado de las nuevas normas de ingeniería sísmica. 

Por otra parte; en la década 1946-1956 se venias realizando estudios de mecánica de suelos 
que: 
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1) ampliaban el conocimiento del subsuelo de la ciudad (estratigrafía y propiedades de los 
materiales arcillosos) 
2) corroboraban las predicciones de la teorias debida a Nabor Carrillo sobre el hundimiento de 
la superficie y 
3) verificaban mediante nivelaciones y observaciones soportadas por diferentes tipos de 
cimentación. 

Estos estudios eran promovidos por la Com1sión Impulsora y Coordinadora de la Investigación 
Científica. SEP y se realizaban en los laboratorios de Ingenieros Civiles Asociados, S. A. de 
C.V., posteriormente, con el patrocinio del Instituto Nacional de investigación Cientifica se le 
sumaron los trabajos de nivelación y piezometría a cargo de la Comisión Hidrológica de la 
Cuenca del Valle de México; y por último, en el Instituto de Ingeniería, UNAM, se revisaron, 
ordenaron y analizaron tales estudios y se publicaron con el titulo de "El subsuelo de la ciudad 
de México" además. ·el Dr. Leonardo Zeevaert. trabajando en forma independiente, contribuía 
con varias publicaciones relativas al tema, las que se citan al final del texto. Otra fuente 
importante de información es la serie de memorias sobre reuniones nacionales y simposios 
organizados por la Soc1edad Mexicana de Mecánica de Suelos. 

Los estud1os mencionados constituyeron en gran medida la base informativa para modificar en 
1966 el capitulo relativo a cimentaciones del Reglamento de Construcciones para el Distrito 
Federal Estas normas se revisaron después. introduciendo modificaciones y correcciones, para 
integrar el reglamento publicado en el d1ario oficial de diciembre 14, 1976. Finalmente,. a 
conse¡;uencla de los perJUICIOS catastróficos producidos por el terremoto. de septiembre de 
1985. se elaboró un reglamento de emergencia con el principal objetivo de reparar. las· 
construcc1ones afectadas por el daño estructural grave y proyectar· los ·nuevos· inmuebles, en 
tanto se revisan las normas de 1976 . 

91 



12 de noviembre de 1987 GACETA OnCIAl DEL DEPARTAMENTO DEL D.F. 

NORMAS TI:CNICAS COMPLEMENTARIAS 
PARA DISERO Y CONSTRUCCION DE CIMENTACIONES 

l. INTRODUCCION 

Las presentes oormu tienen por objeto fijar criterios 
y métodos de diseño y construcciún de cimenlac:ones que 
permitan cumplir los requisitos definidos en d Capítu· 

lo VIII del Titulo Sexto del lleglamcnto de Construccio
nes para el Distrito Federal. El u~ ele criterios o métodos 
diferentes de los que aquí se presentan requerirá la apro. 

bación del Departamento del Distrito Federal. 

2. INVESTIGACION DEL SUilSUELO 

2.1 Rcconocimicnlo del aUto 

En la Fig. 1 se muestran 1 ... porciones del Distrito Fe
deral cuyo auLsuelo ae conoce aprol:imadamcnte en cuan· 

to a la zonificación definida en d articulo 219 del Re
glamento. En caso de di.screpanC'ia entre d mapa y los 
resultados de exploraciones directas del aubsudo ae adop-

tarán estos últimoo para los finca de dicho articulo. 

En la porción de la zona.) no cubierta por derrames 
La.sá.llico~, lu!) ~ludios se wiciar;ln con uu acconocim.icn· 

to dctaUado del lugar donde se localice el predio, así 

como de las barrancu, cañadas o corta cercaoos al mia
mo, para investigar lo existencia de bocas de antiguas 
min:J.s o· de capas de areno., grava y materiala pumíticos 

que hubieron podido ser objeto de explotación aubterrá· 

neo cu el pasado. FJ reconocimiento deberá complemen· 

tane con los datos que proporcionen habitanta dd lugar 
y la observación del comporLamicnto dd terreno y de lu 
construcciones existentes a5Í como d análiais ~e fotogra· 
fiu aerctis antiguas. ~ dett"rminara en particular ai d 
predio fue u38do en el pu.aüu como depósito de dceecboe 
o fue nivelado con rellenos colccados sin compactación. 

Se prcataró uimismo Atención a la posibilidad de que d 
audo natural esté con.slituido por depóa.it.oa de arena en 

estado aucho o por materiales finos cuya estructura Ka 

incatable en presencia de agua o bajo carga. En loo audoo 
firmo ac buocarán evidcnci.., de ~rietu que pudieran 

d~r lugBr a incatabilidad dd sudo de cimentación, prin· 
cipalmcnle, en laderu abruptas. Se prestará también aten· 
ción • la posiLiliJad de erosión dilermcial en taluda o 

cortes debida a variacion., del grado de cimentación 
de loo materiales que loo coru!Íiuyen. En las aonu de 
derramcs buáhicos, además de localizar m maleriala 
volc.inic:oo elásticos oueltoo y las grietu ouperficiala q~ 
1uelen ~lar asoc.iad01 a eetu {ormacionn. .e buscarán 
evidenciu de oquedad., oubtcrráneu de grandea dimm· 
&ione. dt'ntro de la ¡., .•. Se lomará en C\lenta que., en 

cierta.s árcaa dd Dislrilo Federal, los derrames baaáltiooa 

yacen eobre materiales arcillooos compresibles. 

En la zona 11 la exploración del subsuelo ae planeará 
tomando en cuf'nta que ~uelc haber irregularidades en 
el corÍtacto entre diversas formaciones así coa:o Y&J'Ía· 

cionc:s importantes en el espesor de suelos compresibles.. 

En las zonas 11 y 111, además de obtener datos com
pletos sobre las construcciones vecinas existentes, se rm
aaró, como lo especifica el Articulo 220, la historia de 
carg.., 110portadas previamente por el suelo del predio y 
íreu circundantes. Se buscar~n evide.nciu de rellenos 
auperficiales recientes o antiguos. Por otra parte. ae in· 
w-eatigará si existen antecedentes de griete pro(undaa en 
el predio o de cimentaciones que hayan sido abandonadas 
al demoler con.atruccionr:s anteriores. 

2.2 Esploraciona 

L... investigaciones m•mma! del subsudo a realizar 
para cumplimiento del Artículo 220 del Reglamento aerán 
1 .. que se iuJica•• cu lu T aLiü l. No oL;tuntc, la obacr·, ... 
vancia dd número y tipo de invcstigacioneo indicadu en 
esta tabla no liberará al responsable de la obra· de la 
obligación de realizar todos los estudios·adicionaleo neoe
aarioo para definir adecuadamente 1 ... conclicionca dd 

· oubsudo. L... investigaciones requcridao en d cuo do 
problcmu apcciala eerán generalmente muy aupcriora 
a las indicadu en la Tabla l. 

Para lo aplicación de la Tabla 1, ae tomará .., cumta 
lo oiguiente: 

a) Se enlerfderá por peoo wútario medio de UD& ... 

truclura la suma de la ~a muerta 1 de la 
carga Yiva eon intensidad media al ni...! de apoyo 
de la subauuctura, dividida c:atre el úea de la 
rroyección ea planta de dicha aubabudwL Ea 
edilicios formados por cuerpos ...., -..cturaa 
de:sli~adas, cada cuerpo deLerí conaidaane .., 
paradamenle. 

b} D número minimo de exploraciona a realisu 
(pozoa a cielo abieno o eondcos ee¡W lo mpeo 

cilica la Tabla 1) aerá de uno por cada 110 m o 
fracción dd perímetro o enYoi\'CIIIe de mfnjm,o 

nlenoión de la aupcrficie cubierta por la _,.. 
trucción m las zona 1 y 11, y de ana por cada 
120 m o fracción de dicho perímetro n la _. 
JI). La profundidad de las exploraciooea depended 
dd tipo de cimentación y de Ju ......Jlclaneo clol 
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subsudo pero no será inferior a dos metros bajo 
d nivel de despwnte, salvo oí se encuentra roca 
aano y libre de accidentes geológicos o irregula· 
ridades a profu11didod mmor. Los aondeoa que ee 
realicen con el propósito de explorar el espesor 
de los materiales compresibles en las zonas 11 y 
111 deberán, adeu1ás, penetrar el' estrato incom· 

• presible y, en su caso, laa- capaa compresibles 
subyacentes si se pn;tende apoyar pilotm o pilu 
en dicho estrato. · 

e) Los procedimientos para localizar galerías de mi· 
nas y otras oquedades deberán ser directos, a 
decir basados en observaciones y mediciona en 
las cavidades o en soudcos.. Los métoc.loa indirectos 
aolomrulc se crnpl('Drán cumo apoyo de lns invea· 

tigacioncs directa!». 

d) Los sondeos a realizar podrán a<.r de los tipos 

indicados il continuación: 

Sondeos con recuperación continua de mues

tras alteradas mediante la hrrramicnta de pe· 
nctración estándar. Servirán para evaluar la 
consistencia o capacidad de loJ materiales au· 
prrftcinlt·!i ,}l la Zoun 1 y de ~os estratos rC3Í!I· 

lentes de los Zonas 11 y 111. También ae em· 
picarán en 1 .. orciUaa blandas de lu aonu 
11 y Ill con objeto de obtener un perfal con· 
tinuo del contenido de: agua. ~o será aceptable 
realiur pruebas mecánicas usando espedmc:nes 

obtenidos en did1oa sondeos. 

Soudeos mistoa con rc:cu[K'raciún alternada de 

muestras innlterada.s y 4her4das en lU zonaa 
11 y 111. Sólo las primerns ll<'rán aoeptableo 
paro dt"lrrmiuar propiedad~ mec.iinicas. l...aa 
proíun1.hdadcs de muc:&trro inalterado ae dc:Ci· 
nirán a partir de perliles de contenido de 
agua. determinados previamente mediante 1011· 

deos con recuperación de inucstras ahcradu, 
o bien con los de rc:s.istcnciu de punta oble· 
nidos con aondcos de pcnctraciúu de cono. 

- Sondeos de werificacióo estratigráfica, ain re· 
cupcración de muestr~ rrc:urriendo a la pe
netración de un cono mecánico o eléctrico IJ 

otro dispositivo similar con objeto de extcuder 
los resultados de1 estudio a un área mayor. 

Sondeos con equipo rotatorio "f muatreadoreo 
de barril. Se usarán en loo 111ateriala firmes y 
rocu de la' Zona 1 a fin de recuperar núcleoo 
para do.sificación y para em.ayes m-c•n•coe, 

siempre que el diámetro de los mismos .ea 11 

ficiente. 

Sondeos de percusión o con equipo tricónico. · 
Serán aceptables para identificar tipos de m•· 
!erial o descubrir oquedades. 

Laa propiedades índice relevantes de laa muestru al· 
terada.s e imUterada:s ae determinarán siguiendo procedi· 
mientos generalmente aceptados poua este tipo de prue-
bas. El núruero de ensayes realizados deberá oer ouficiente 
para poder clasificar con (lrc:cisión el suelo de cada 
estrato. En materiales arcillosos ac harán por lo menos 
tres determinaciones de contenido de agua por cada 
metro de ezploracióo y en cada estrato individual ickn· 
tificable. 

Laa propiedades mecánicas (resistencia y deformabili· 
dad al esfuerzo cortan!<: y compresibilidad) e hidr~ulicaa 
(permeabilidad) de 10$ sucios .se determinarán, en au caso, 
mediante proeedimienlll$ aceptados de laboratorio o cam· 
po. Las muestras de materiales c.oiJesivos ensayadas serár:::.': '. ' 
::.iCJU}JIC ,Jc ti )JO inalterado. l 1afa Jt:lcuuinar la compre~:.: .. " 
a.ibilidad, ae recurrirá a pruebas de coll50lidación unidi 
=osional y para la resistencia al esfuerzo cx>rtante, a las 
pruebu _que mejor repreaenlcn.las condiciones de drenaje 
y variación de cargas que .se desea evaluar. Cuando ae 
requiera, la. pruebas ae conducirán de modo que permi· 
tau determinar la influencia de la saturación, de lascar· 
~u cíclicas y de otros factoreo aignilicativoo. aobre laa pro
piedades mecárúeas estáticas 7 dinámieas de loa materiala 
ensayados. Se realizarán por lo meuos dos acriea de prue-
bu de reaiateneia y de conaolidación eu cada estrato iden· 
tificado de interés para d an31Ws de la cat.abilidad o de 
los movimientos de la coutrucción. 

Será aceptable la estimación de propiedades meeánicaa 
basadas rn los reoultados de pent'lraciún de cono, Ydeta, 
o algún otro .....,ye de campo. IÍ sus resultados ae haD 
correlacionado eoofiabloocnte con los de pruebas conven· 
cionalea para loa audoe de que ae trate. 

A !in de especificar y controlar la compeet•cióo de loo 
materiales cohesivos empleados m rellenos, se recurrirá 
a la prueba Proctor atándar. En el caao de matcrialm 
compaetados con equipo muy peaodo, ae recurrirá a la 
prueba Proetor modificada ó a otra prueba oquiYaleute.,~-. · 
Lo apecilicación y control de compaetaci6u de JmUial1 

rialeo no cohesivos oe basarán en el concepto de compa
cidad rdatiYa. 

93 



lZ de noviembre de 1987 GACETA'.OFICIAl DEL DEPARlAMENTO: DEl D.F. 

,, . 
1 ·, 

'1 

'\ 

ZONA :~~~::~~~~~ 

ZONI\ 1 1 ~ 
' ' 

ZONA 111 // 

... 

94 



DEFIIHCI'.)N DE LA ZONA G EOTECNICA DEL PREDIO 
y DE t.AS CARACTERISTICAS DEL SUBSUELO 

~ 

LOCALIZAR Ulll CAC:ION DEL -
CL.ASIII"ICACION 

PREDIO E N NA~A N T.C.C. DE LA fOIF!CACION 
PARA DETERMI~ACION PR()- A AORT IR DEL 
VISIONAL DE· LA lONA. ANTEPROYECTO 

"c. 210 ,. - ... 

' ¡,. 

W '&TIN! 
so PUON IU. Z.lll NO 

P"2DM.IZ.OUI 
DI'2.&M. 

• ,¡,. 

CONSTRUCCIONES CONSTRUCCIONES 
LIGERAS O MEOIAIIIAS PESADAS 0 EXTENSAS 

EXCAVAC.tONf~ SOMERAS EXCAVACIONES PROFUNDAS 

• , .. 
!tE OE.FI.HE LA lONA A REALIZAR INVESTIGACION 
PAR nA DE LA UBICACICJ\1 NI NI MA RED.Jf:RIDA SEGUN 
DEL PRf'OJJ [~ Wó'A TABLA l. 8 OC LAS 

N. r e e oc. ... N.T.C. C. 

Ir •Ir 
REALIZAR "VUTIOAOON 

SE DEFINE LA ZONA MININA REQUERI':).I, SEGUN 
A PARTIR DE LAS TABLA l. A. DE L.:..S INVESTIGACIONES 

N.T e e 

' • 
fSTUOtOS NEC!SAIIUOS AOICIONAL!:S PARA OfFINIR ADECUADAMENTE 
LAS CAAACTEAISTICAS DEL SJBSUELO IRC:.O.F ARTS. 220. 221 Y N.T C C 
2 l. l l. 2 4 

• ' 

1 o 1 S f ÑO [S T R U e r u R A L 1 

PROCEDIMIENTO PARA DEFINIR LAS CARACTERISnCAS DEL Sl..fJSUEl./) 
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Peao unitario medio de la estructura w > 5 t/m' 

Perímetro de la comtrueción P > 80 m en las Zonas 
1 y 11, o 

P > 120 m en la Zona 
l11 

Profundidad de desplanlc Dr > 2.5 m 

ZONA 1 

l. Detceción, por procedimientos directos, eventual
mente apoyadoe en métodos indirecta&, de rdlenoa auel· 
too, galería• de minaa, grieta! y otr'" oquedades. 

2. Sondeos o pozoo profundoo a cielo abierto para 

dclenninar la C!'tratigraHa y propiedades de la& materia· 

lo y dchnir la p•ulumliJaJ J.c Jcspla.ntc. Ln llrn(undida,l 

de la exploración con rapecto al ni•·cl de desplantc o<ra 

al menos igual al ancho en planta del elemento de cim!n· 

tacrón, pero dchcrrí abarcar todos los estrat.oo sueltos o 

comprcsibleo que puedan Afectar el comportamiento de la 
c.lmenlación dd edificio. 

ZONA 11 

l. lnspttción superlicial detallada después de limpie· 

U y despalme del prnfio para netecciÓn de rdJenoe IUel· 

_lOo y ~rietu. 

:Z.. Son~ con recuperaaon de mue.oot ru inalteradu 
pua determiJ!ar la ootnti~rafia y propiedades indice y 
meeáhieu de loo materiales dd ouboudo y definir la p...,. 

fuadidad de deoplante. Loo oondeoo permitirán obl ..... r 

ua pcñal atrati~rálico continuo con la duilieación de 

loo materiales enoontracloa y ou contenido de agua. Acle
lÚa, oe obtmclráa muestru irualteradu de loo atratoo 

que puedan afectar d comportamiento de la cimentación. 

Loo 1011deoo dcberill ruliaaroe en número ouliciea&e pua 

ftril'IC&r oi el oub.udo del pndio es bo""'!ér- o definir 
.,. •ariacioMo dentro cid áf'ea estudiada. 

3. En caso de cimentaciones profundas, im·estigac; 

de la tendencia de loo movimientos dd aubouelo deb. 

a comolidación regional y determinación de laa condicio· 

nes de presión ctcl aguo en ti subsuelo, incluyendo detec· 

ción de mantos acuíferos colgados arriba del nivel mixi· 

mo de excavación. 

ZONA 111 

l. IMpeci:ión auperficial detallada para detección de 

rellenos aueltoa y grietas. 

2. Sondeos para determinar la estratigrafía y propie

dades índice y mecánicas de los materiales y definir la 
profundidad de desplanto. Loo aondcoo permitirán obtener 

un pertil estratigráfico continuo con la clasificación de 

loo materiales encontrados y su contenido de agua. Ade
máa, ae obtendrán muestras inalteradas de todos loa ea
tratos que puedan afectar el comportamiento de la cimen· 

taric',n. Lo! wn0r:o!' dr.br.rñn rcnli7.arsc en númer:o ~t~\ 

cicnte para VC'rificar la homogeneidad del subsuelo e~-··:: 

predio o definir au:s variaciones dentro dd área estud, 

3. J::n caso de cimcntacioucs profundas. inveStigación 

de la tendencia de los movimientos dd subsuelo debidoa 

a conaolidación regional y determinación de )u condicio

nes de presión del agua en d •ubsuelo. 

. ' 
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DISE:'iO DE CI:\IE.'IóTACIO:'\ES 

ARTICI.il..O ~ 17.· En este Copnulo se d1sponen los requiSitos 
mm1mos pu;a el d1seilo y cd1facac•on de c•mcnl.lctones. Requi· 
sut~s¡J¡c¡on.:.les rciJII"' os. o~ los meloJos de du.útoy cd•fa'~'¡ou 
y a Cienos u pos cspcc:if¡cos de cunenucion se faJJr¡n en Lu 
NonnJs Tecn1cas Complemcntorios cie este R<lllm<nto 

ARTICL'LO 218.· TO<Ü edif:cacoon se sopon>r> por m•d•o 
de unJ CJmenllC:Ion :apropi:td.l. 

Lls rd,fu:JCIC:, :s no podrln en n1n~un cJso Ocspbnl~rse so ore 
uern ''C!CtJI .uelos o rellenos suchos o dcscchoi. Solo Sf'~ 
a&epl:ablc cmt:mu sobre terTeno ~aura! compc:trn•co rclle~ 
•rufacaJies que no incluyan m.1tcn:ales der~~birs "! hlyan 

sid.o :adc:cuJd.lmcnte compac1:ados 

El suelo de c•menlacaondcbC'r~ proiC'fCBcconlrJ detcnoro por 
¡nlcmpC"nsmo. :arnstrc por flujo de JJuassupcn-aca:akso subcr· 

m~eas y secado local por la operación de calderu 0 equipos 
surubres. · 

ARTICL'l..O 2Í 9.- Para fines de este Titulo. <1 Distrito Federal 
se divide en tres zaras con las si¡uicntes cana.eristicas ¡ene
rales: 

Zona l. Lomas. formadas por rocas o suelos ¡eneralmente 
firmes qu< fueron deposi~dos fuera del ambiente lacustre, 
pero en los que pueden existir, superficialmente o intercalados, 
depósitos arenosos en es~do suelto o cohesivos relativamente 
blandos. En es~ Zona, es frecu<nl< la pres<ncia de oquedades 
<n rocas y de cavernas y tuneles excavados en sÜClos pm~ 
explo~r minas de or~na; 

Zona n. Transición. "n la que los depósitos profundos se 
encuentran a 20 m. de profundid,¡d. o menos, y que C$1.1 

conslituida predominantemente por CIIUtos arenosos y 
hmoarenosos intcrcal,ados con apas de arcilla Lacustre; el 
espesor de .:.Stas es V.Jriablc en1re dcccnu cic centimcttos .,· 
pocos me:ros, y 

· Zona W. Locustre, intc¡¡racla por pot<ntes d<pósitos de arcilla 
·altamente compresibl<, separados por capas arenosas con 
cont<nido di v<rio de limo o arcilla. Estas capas arenosas son de 
consist<ncia finn• a muy dura y d< espesores variables de 
ccnumctros a varios mcuos. Los dcposuos lacustres suelen 
cst~r cubic:nos superficialmc:nlc por suelos aluviales y rcllc· 
nos anafic•alc:.s~ el espesor de es& e conJunto pucd: ser¡upcrior 
a 50 m; 

La zona a que corT<sponcla un predio se d<t<nninani a panirde 
bs investigaciones ~ue se reahcon en <1 subsuelo del predio 
ob)eto d< <$tudio, tal y como lo est•bl<:tean las Nonnu 
T ccmc.u Complcment.ui.u. En caso de Edifacaciones li1cra.so 
medaan:u. cuy.n caraclcrJsllcas 5C dcf1nan en dichas Nonnu. 
podra dct<rmon>rse la zon> m<d~>nte •1 mop> incluido en las 
m,.mos. so <1 predoo <>ta d<ntro de lo porc1on zonlficadl; los 
prcdoos ubicados a m<nos de 200 on. de lu fronteras entre dos 
de tu zcn~s ~me¡ dcscnt.:l.S .se .supondr.in ubic~dos en la mi.s 
d<sfovor>ul<. 

ARTICULO 220.- Lo investiJacióo del subsuelo del sitio 
m<di>nt< uplor>cióo de ampo y pruebu de ~boniOrio 
deben str sufict<nte pora defmir de manera coallable los 
p>r:im<tros d< diseilo de ~ cJm<n~coón. la variacióll de los 
mosmos <ni• plont• del pred1o y los procediiNCIIIos de cdifi· 
cac101o Ad<ncis. d<l>era sor tal que pennu• defmir. 

l. En 1• zona 1 a qu< se refi<rc <1 aniculo 119 del 
R•rl•m•nto, si uist<n <n ubic•cioncs de iDiaá 
m>t<n>les sueltos superfici>l<s, JrlCW, oquedades 
n.11un.les o 1aleri.1s de minas. '1 en cuo afU"DDativosu 
aprop~do tr2aarruento. y 
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Il. En lu zonas 11 y lll del aniculo mencionado en la 
fracción anterior, la cxistcncaa de restos arqueológi· 
ces, cimentaciones anUJUU, grietas, variaciones 
fuenes de estr:lligrafia, histona de carg> del predio o 
cualquier otro (Jctor que pueda ori,.inar 
uent.amientos diferenciales de tmponancia, de modo 
que todo ello pue<b tomarse en cuenta en el diseño. 

ARTICULO 221.- Debc..On invesliJarse el tipo y las condi· 
cienes de camenucion de las edthcactones colindantes en 
materia de estabilidad, hundamienlos, emersiones, 
agnetamientos del suelo y desplomes, y tomarse en cuenta en 
el diseño y cdificaclon de la ctmentacion en proyecto. 

Asimismo, se invesu,:aran la localiuc:ion y bs car.actenslicas 
de las obras subternneas cercanas, existentes o proyccu.dJs, 
pcncneclentes a la red de transpone colecuvo, de drenaJe y de 
otros serv1cios püblicos, con.ObJCiode venfac.arque 1~ ed1f1ca· 
c1ón no cause daños a u les instalaciones n1 se~ afectada por 
ellas. 

ARTICULO 222.- En las tonas 11 y Illscnaladasen clanoculo 
::! 19 de este Reglamento, se toman en cuen1.1 la evolucion 
futur.J del proceso de hundimiento re,-ional que afecta 1 rnn. 
parte del D1stnto Fedc:nl y se prevenn sus electos a cono y 
largo plazo sobre el comporumic:nlo de la cimentación en 
proyecto. 

ARTICt:LO 22J.- u rcvision de la seruridadde las cimenla
CJones, consJstin, de acuerdo con el aniculo 193 de este 
Reglamento, en comparar la restsoencta y las Jelormactones 
max1m2s acep~blesdel suelo con las fue rus:- defonnac1one-s 
mduc1das por l.u acc1ones de d1scño. Las accaones scnt:'l 
¡fecudas por los rictorc:s de CUFJ '! las rcSIStcncaas por los 
!actores de reststencta espectfocados en las Normas T ecnocu 
Complemc:ntanu. debiendo rev¡sarsc ad~mu .. b scp:undad d~ 
los nuembros estructurales de ll cJmrnu.cJon, con los m asmas 
cntenos espccifzcados pan la estrucaun.. 

ARTICULO 224.· En el d1seno de Joda cunenaac1on. "e 
considcrar.an los Sif:uicntes estados hmue, adem•s de los 
correspondientes a los m•cmbros de la cstructun.. 

·1. Dcfalla: 

a) Flot.acion; 

b) Desplazamtento plasuco local o rener>l del suelo 
baJO la cJmenUcJon, ,. 

e) Falla estructur>l de pllo1es, pilas u otros elementos 
de la cJmentacaon. 

ll. [)e serviCIO' 

IJ Movimiento vertical med1o;· asenll.mlenlo o 
emersión. con respecto al nivel del terreno Clrc•"'

dante; 

b) Inclinación media, y 

e) Delormación diferencial. 

En cada uno de estos movimientos. se consideror>n el compo
nente tnmcdiato bajo car1• csl:ltica, el accidcnlal. 
pnncipalmenle por sismo, y el diferido, por consolidación, y la 
combinación de los tres. El valor esperado de cada uno de tales 
movimientos <lebcr3 ajust.arse • lo dospuesto por las Normas 
Tecnicu Complementarias, p•ra no causar daños intolerables 
a la propia cimentacion, a la superestructura y sus anstalaci~ 
ne!:, a los elementos no estructurales y acabados, a lu 
Edificaciones vecmas ni a los servicios pUbhcos. 

r 
' . 
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EXPLORACIÓN DEL SUBSUELO. 

Son poco precisas las circunstancias geológicas que precedieron al cierre del antiguo- Valle de 
México hacia la cuenca del río Balsas evento ubicado en el tiempo a uno s setecientos mil 
años, y la subsecuente formación de lagos. el acarreo de suelos vía erosión y la emisión de 
lava y cenizas por volcanes activos en esa época. Esta diversa secuencia de acontecimientos, 
sumada a variaciones notables del clima (glaciaciones, periodos húmedos y secos, etc.), 
expl1ca la extrema complejidad estratigráfica que cabe esperar en diferentes puntos del Valle. 
Una idea global de lo que observa el geólogo en la superficie de esta región del país se 
muestra en la figura 5; y en la figura 6, la sucesión de materiales muestreada en el centro del 
lago de Texcoco hasta una profundidad de 2000 m aproximadamente. 

DEPÓSITOS LACUSTRES Y ALUVIALES. 

Desde el punto de vista de la geotécnia y en las zonas bajas del Valle, la estratigrafía de interés 
puede variar de una decena de metros hasta 100 m y es notablemente compleja por varias 
razones los depósitos son de origen distinto, unos aluviales y otros lacustres; por influencia del 
clima varias capas de arcilla fueron sometidas a la acción del secado; la vida orgánica en los 
lagos fue muy activa en <diferentes periodos, a los que corresponde sedimentos fosilíferos 
significativos; la concentración salina en los lagos era variable y por tan-to afecto a la 
sed1mentac1ón de: las cen1za~ ,olcánicas y su postenor alterac1ón mmeralógica, la distribución 
de lluvias dentro del Valle debió ser muy diferente, con tendencia a la aridez hacia el centro y' 
norte de esta región Las figuras 7 y 8 presentan los perfiles estratigráficos y la variación del
contenido de agua en dos sondeos: el primero (BNP-1) realizado en la porción central del lago 
deTexcoco y el segundo en la colonia Balbuena (Pc-143), poco afectada por construcciones y 
rellenos superficiales cuando se hizo la exploración; además en la figura 7 se muestra la 
vanac1ón de los iones principales en el agua intersticial de los suelos arcillosos. A juzgar por las 
variac1ones de contenido del agua. los dos sondeos mencionados revelan una condición 
seme¡ante. excepto los estratos próximos a la superficie del terreno y el espesor de las capas 
arcillosas a profundidad comprendida entre los 65 y 80 m; sin embargo, un análisis más 
cu1dadoso de capa a capa acusa diferencias significativas que se explican teniendo en cuenta 
el conten•do salmo del agua mterst1c1a1 de las arcillas. Se complementa lo anterior con los datos 
sobre salinidad del agua. bombeada del subsuelo por Sosa Texcoco, S.A., que aparecen en la 
f1gura 9 

A unos 15 km. al oeste del sondeo BNP-1 (véase fig .. 9), el sondeo Pc-190 de la fig. 10 revela 
una estrat1grafia muy diferente. con presencia de arcillas lacustres entre 5 y 15 m de 
profund•dad y el resto de la columna formada por arenas generalmente mezcladas con finos 
limosos o arcillosos; notes el cambio marcado en el contenido de agua (un orden de magnitud) 
entre las arcillas blandas si se compara el sondeo Pc-143 con el Pc-62, este último localizado al _ 
sudoeste de la C1udad (fig. 9); según los datos de la fig. 11, salvo delgadas capas de arcilla 
lacustre. el subsuelo esta constitUido en este sitio por una compleja secuencia de estratos 
areno-limosos o arcillosos poco compresibles. 
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Los ejemplos presentados en las figuras 7,8,10 y 11 ilustran la notable variación estratigráfica 
del subsuelo de la Ciudad, y la fig. 9, uno de los factores (la salinidad del agua) que puede 
influir en las características mecánicas de los depósitos de arcilla blanda. Es limitada la 
información hacia el sur de la Ciudad, en terrenos agrícolas que fueron urbanizados en las dos 
últimas décadas, ocupando el fondo de los lagos Xochimilco y Chalco. A corto plazo se espera 
contar con datos de exploraciones y estudio geotécnicos en esa región del Valle6,donde se 
anticipan cambios apreciables en la conformación estratigráfica y en las propiedades de las 
arcillas blandas que, no obstante reconocer el mismo origen (cenizas volcánicas), su fase 
sólida se depositó en un medio menos salino que el del lago de Texcoco. 

Lo expuesto refleja la condición natural de los depósitos compresibles del Valle, sin mencionar 
los cambiOS debidos al hombre que serán tratados en capítulos posteriores. Es relevante 
conclUir que los trabajos exploratorios para determinar la estratigrafía y las propiedades índice 
de los componéntes del subosuelo, son esenciales y punto de partida de todo estudio 
geotécnico, la extrapolación de datos puede ser la causa de errores significativos. 

SONDEO EN LAS ZONAS BAJAS DEL VALLE. 

El método más confiable y completo consiste en extraer muestras inalteradas del terreno en 
forma continua. usando tubos delgados (Shelby) para las arcillas blandas y el muestreador 
Denison para los suelos duros o granulares compactos. Por su alto costo. este método solo se 
JUStifiCa dl proyectus Importantes v.lnvestJgacJones particulares del subsuelo .. 

En la practica. es usual recurrir al sondeo de penetración estándar (SPT), mediante·el cual se 
recuperan muestras alteradas y se estima la resistencia a la penetración de .la herramienta, 
contando el número de golpes según especificación normalizada. El proceso de hincado del 
muestreador debe estar a cargo ce personal entrenado para realizar la identificación de campo 
de los especímenes obtenidos. verificar cuidadosamente la verticalidad del equipo y las 
profundidades de prueba. proveer lo necesano para que no se altere el nivel freático, vigilar-que 
se nme y 1imp1e el pozo hasta la elevación a que penetro la herramienta, después de cada 
extracc1on. además. conservar an frascos herméticos las muestras para su examen y 
determ1nación de propiedades ind1ce. de las que el contenido de agua en la más característica 
en el caso de los matenales arcillosos del Valle. y finalmente, proceder a la verificación visual y 
manual de los especímenes en estado seco Para la identificación es recomendable aplicar los 
proced1m1entos propuestos por A Casagrande que conforman el Sistema Unificado de 
Clasificación de Suelos (SUCS) Las correlaciones entre el número de golpes SPT y la 
compac1dad relat1va de arenas e res1stenc1a al corte de arcillas, asi como las apreciaciones 
cualitativas de c1ertas propiedades mecán1cas a partir de la clasificación SUCS, pueden 
constitUir una guia valiosa para onentar el estudiO detallado del subsuelo en cuanto a selección 
de muestreadores. número y localización de especímenes. tipos de ensaye, etc., que deben 
implantarse para el d1seño de Cimentaciones 

• lnvest1gacoon geoiOgoca. geoi1Stca y geotecn1ca que realizan PEMEX,CFE y ellnsbtuto de lngenierta, 
UNAM. a raoz del terremoto del 19 de sepbembre de 1985. 101 



La variedad del sondeo SPT es el denominado mixto, en el que se intercala a profundidades 
especificadas el muestreo de especimenes inalterados con tubo de pared delgada; para 
determinar tales profundidades se requiere conocer la estratigrafia del sitio, lo cual puede 
lograrse con un sondeo SPT previamente ejecutado. 

Otro tipo de exploración que se ha venido aplicando con frecuencia por su sencillez y bajo 
costo, es el cono mecánico o eléctrico. Las ventajas del método comparadas con las pruebas 
SPT son. 

a) la precisión con que pueden determinarse las fronteras de los diferentes estratos del 
subsuelo, y 

b) una medición más correcta de la resistencia a la penetración 

en cambio, no se muestra el suelo. Por esta razón la prueba de cono debe considerarse 
complementaria de los otros procedimientos descritos antes (muestreo continuo y SPn. a 
menos que se tengan datos confiables del subsuelo en la vecindad del sitio objeto del estudio. 

Los métodos indirectos como el geoeléctrico o bien el geosismico de refracción, si bien 
aplicables en estudio de gran visión y que cubren áreas extensas, no proporcionan la 
información necesaria para el diseño de cimentaciones. 

EXPLORACIÓN EN TERRENOS AL TOS DEL VALLE (LOMAS). 

Hacia el oeste y sur de la Ciudad de México. se pa.sa de las cuencas que alojan en el pasado a 
lagos conteniendo 'depósitos blandos de arcillas y aluviones intercalados, a lomerios formados 
por una gran diversidad de materiales térreos. la mayoría de origen volcánico (tabas, 
conglomerados. igmmbritas. lavas). Por efecto del intemperismo y la erosión, del Valle se 
caracteriza por tener una topografía accidentada. drenaje bien definido hacia la zona lacustre, y 
¡unto a terrenos duros la presenc1a de depósitos recientes. aluviales y eólicos. compresibles o 
colapsables. de resistencia al corte entre media y baja, y espesos muy variables. La 
exploración de sitios en esta zona del Distrito Federal puede ser dificil y costosa; los método 
descritos en el inciso antenor generalmente no son aplicables y es usual excavar pozos a cielo 
abierto para conocer la estratigrafía y extraer muestras cubicas hasta profundidades de 1 O a 
15m; en caso de excepción. se realizan sondeos con equipo rotatorio recuperando núcleos de, 
por lo menos. 6 cm de diámetro a fin de clasificar la roca y realizar ensayes para determinar su 
res1stenc1a a compresión Simple o triax1al y los respectivos módulos de deformación. 

Como se indico en el capitulo de reconoc1m1ento del sit1o. existen lugares de esta Zona de 
Lomas que han sido m1nados con ob¡eto de produCir arena adecuada para la construcción (ref. 
29). Las minas abandonadas han sufrido derrumbes y no son fácilmente identificables desde la 
superfic1e Se ha aplicado el levantamiento topográfico para conocer su trazo, con poco éxito; 
los métodos geofis1cos son imprecisos para localizar cavemas o socavones, pero dan ciertas 
pautas para realizar sondeos sin recuperación de núcleos, que es el método más idóneo en 
estos casos. Cabe mencionar que por Inadvertencia han ocurrido varios colapsos en 
construcciones a esta zona del Distrito Federal. 
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Una condición similar a la anterior se presenta en los terrenos cubiertos por basalto del Xitle en 
la zona del Pedregal de San Ángel. debido a que el atrapamiento de gases en la lava durante la 
erupción volcánica ha dejado cámaras con poco techo, susceptibles de colapso al aplicar 
cargas concentradas en la superficie. Por ello, es recomendable verificar bajo las columnas de 
construcción la existencia de tales cámaras mediante sondeos sin recuperación de núcleos. y 
en su caso. rellenarlas de concreto o mortero. inyectando después lechadas de agua y cemento 
para sellar el contacto relleno-roca. 

COMENTARIO. 

Las condiciones del subsuelo en el área metropolitana de la Ciudad de México son de tal 
vanedad que no es posible sintetizarlas mediante un modelo simple y representativo a la vez. 
Por ello. la exploración de estratigrafía y la determinación de propiedades mecánicas es una 
labor que no admite sustitutos para el d1seño de cimentaciones. 

ZONIFICACIÓN DEL DISTRITO FEDERAL 

Con la información estratigráfica y de propiedades índice propuso hace unos treinta años la 
zonificación que se muestra en la fig. 13. en que los terrenos urbanizados en esa· época se 
as1gnaron a tres zonas: Lomas. transición y Lago. Estos términos se cambiaron por los de 
zonas l. 11 y 111 en el reglamento de construcciones y se agrego una zona IV para cubrir la 
expans1ón de la mancha urbana hacia sitios prácticamente inexplorados desde el punto de vista 
geotécn1co 

Según aclaran las disposiciones reglamentanas. el plano de zonificación no tiene otro objetivo 
que serv1r de referencia a las normas sobre seguridad e"structural de las edificaciones. Los 
sondeos que el reglamento demanda como min1mo para explorar el subsuelo son la base para 
que el geotecnista identifique la zona a la que pertenece el predio en cuestión, aplicando los 
cntenos que al respecto establece la m1sma regulatoria. 
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ORIGEN Y FORMACION DE LOS SUELOS 

SE PUEDE DECIR QUE LOS SUELOS SON EL PRODUCTO DEL 
ATAQUE FIS/CO Y/0 QUJMICO DEL MEDIO AMBIENTE CONTRA 
LAS ROCAS. 

MEDIOS DE ATAQUE: 
1) VIENTO (ARRASTRE Y ABRAS ION) 
2) GRAVEDAD (IMPACTO) 
3) CORRIENTES DE AGUA (ARRASTRE Y ABRASION) 
4) CONGELACION DEL AGUA ENTRE GRIETAS (PRESION) 
5) MOVIMIENTOS TECTONICOS O DE MASAS DE HIELO 
(TRITURACION) 
6) DESCOMPOSICION QUIMICA (OXIDACION, PUTREFACCION, 
ETC.) 
7) VULCANISMO (CENIZAS) 
8) SOL (OlLA T ACION O METEORIZACION) 

PUNTOS DE VISTA: 
A) AGRONOMIA 
B) GEOLOGIA 
C) MECANICA DE SUELOS 

·--------EN GENERAL, PARA LA GEOTECNIA, LOS SUELOS SON 
AQUELLOS DEPOSITOS NATURALES CUYOS GRANOS 
SO.!\' MENORES DE 3" SIENDO LA RESISTENCIA ENTRE 
ESTOS GRANOS COMPARATIVAMENTE MUCHO MENOR 
QUE L4 DE UN GRANO INDIVIDUAL (SEDIMENTOS NO 
CONSOLIDADOS). SON AQUELLOS QUE SE FORMARON 
/lACE MENOS DE U!\' MILLON DE AÑOS. 

LOS SEDIMENTOS NO CONSOLIDADOS O SUELOS SE PUEDEN 
CLASIFICAR EN OCHO GRUPOS: 
C 1; RESIDUALES 
C2) EOLICOS 
C3) ALUVIALES 
C4) LACUSTRES 
C.S) MARINOS 
e 6) DE PIEMONTE 
C7) DE ORIGEN VOLCANICO. 
e 8) GLACIARES 112 
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LOS SUELOS RESUIDUALES SON SEDIMENTOS NO 
CONSOLIDADOS QUE QUEDAN EN EL MISMO LUGAR DONDE 
OCURRE EL ATAQUE DEL MEDIO AMBIENTE. 

UN PERFIL DE ESTOS ·~UELOS SEÑALA BASICAMENTE TRES 
ZONAS, COMO SE MUESTRA EN LA FIGURA: 

HORIZONTE 
"'A" 

HORIZONTE 
"B" 

HORIZONTE 
U·C" 

ROCA 
MADRE 

SE FORMAN POR DILAT ACION DEBIDA AL SOL, TRITURACION 
POR MOVIMIENTOS TECNICOS, HIDRATACION Y POR LA 
PRESION QUE EJERCE EL AGUA AL CONGELARSE ENTRE LAS 
GRIETAS. SE FORMAN TANTO EN AMBIENTES HUMEDOS COMO 
SECOS. 

CARACTERISTICAS IMPORTANTES 

1 - GRANULOMETRIA MUY VARIABLE, DESDE GRANDES 
FRAGMENTOS DE ROCA (EN EL HORIZONTE "C"), HASTA 
COLOIDES (EN EL HORIZONTE .. A"). 
~-LOS COLOIDES PUEDEN PROBOCAR CEMENTACION. 
3- EN MUCHAS OCACIONES CONTIENEN MATERIA ORGANICA. 
4 - PROFUI\'DIDAD DE METEORIZACION VARIABLE 
5.- COMPACIDADES BAJAS EN LA PARTE SUPERIOR DEL SUELO 
6.- LA COMPRESIBILIDAD PUEDE SER ALTA (ZONAS HUMEDAS) 

-.::·- .. 

A MUY BAJA Y LA RESISTENCIA AL ESFUERZO CORTANTE BAJA p'>, 
(ZONAS SECAS) A MUY ALTA 
7 - LOS MINERALES DE ARCILLA PUEDEN TENER 
CARACTERISTICAS EXPANSIVAS 
8.- EN LAS REGIONES SECAS SE FORMA EL CALICHE. 
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C 2 SEDIMENTOS EOLICOS 

SON MATERIALES TRANSPORTADOS POR EL VIENTO Y 
DEPOSITADOS EN DIFERENTES AMBIENTES 

FORMAN LOS SIGUIENTES DEPOSITOS: 

1) DUNAS (POR OBST ACULOS) 
2) LOESS 
3) TIPOS LOES JALES 
4) PLAYAS EOLICAS 
5) ADOBE 
6) POLVOS VOLCANICOS 

CARACTERISTICAS 

1 - SU COMPRESIBILIDAD PUEDE SER MEDIA A ALTA 
2.- PUEDEN CAMBIAR SUS PROPIEDADES CUANDO SE SATURAR 
ADQUIRIENDO MAS COMPRESIBILIDAD (POR COLAPSO) 
3.- LA COMPASIDAD ES MEDIA A ALTA 

(.:l PEPQSJIOS Al.llYJAI ES 

SON GRANOS NO CONSOLIDADOS TRANSPORTADOS POR EL 
AGUA DE LOS RIOS r SEDIMENTADOS EN DIFERENTES 
AMBIENTES ESTANDO EL AGUA EN MOVIMIENTO. 

CARACTER'STICAS 
1 - EL T Al'v AÑO DE LOS GRANOS V ARIA DE ACUERDO CON LA 
VELOCIDA.J QUE ALCANZA EL AGUA EN UN PUNTO 

- DETERMINADO. ENCONTRANDOSE GRANDES FRAGMENTOS DE 
ROCA CUANDO LA VELOCIDAD ES ALTA (EN LAS CAÑADAS POR 
EJEMPLO). HASTA LIMO Y ALGO DE ARCILLA EN CORRIENTES 
TRANQUILAS. 
2.- GENERALMENTE SON BIEN GRADUADO~ . 

. 3.- COMPRESIBILIDAD MEDIA A MUY BAJA 
4.- RESISTENCIA MEDIA A ALTA 114 
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C7 DEPOSTTOS VOLCANICOS, 

SON MATERIALES GENERADOS POR ERUPCIONES 
VOLCANICAS, FORMANDO DEPOSITOS RESIDUALES, EOLICOS, 
ALUVIALES Y LACUSTRES .. 

CARACTERISTICAS 

1 - GRANULOMETRIA VARIABLE 

FRAGMENTOS DE ROCA, LAJARES (AL DESPEDASARSE EL 
CRA TER), BOMBAS. ESCORIA, GRAVA, ESPUMA (POMEZ), 
ARENA (LAPILLI), TOBAS VOLCANICAS (TEPET A TE), POLVO 
VOLCANICO Y CENIZA VOLCANICA . . 

2.- SU CONSTITUCJON ES. PARECIDA· A LOS DEPOSITOS DE 
PIEMONTE 

3.- PUEDEN DESCOMPONERSE EN ARCILLAS 
MONTMORILONITICAS (DE LAS TOBAS) Y CAOLINITICAS (DEL 
VIDRIO) 

C.8 -GLACIARES. 

SON LOS MATERIALES PRODUCTO DE LAS 
GLACIACIONES 

FORMAS. 

1 - ESK.ERS (AL FORMARSE RIOS BAJO EL GLACIAR, DOS 
MONTICULOS AL LADO¡ 
2.- KAMES (EL GLACIAR FORMA MONTICULOS POR 
RESUMIDEROS) 
3.- K.ETLES (COMO LOS KAMES PERO EN FORMA DE VOLCAN 
CON UN CRA TER AL CENTRO. AL DERRETIRSE EL TEMPANO) 
4.- DRUMLIMS !AL DESLIZARSE EL TEMPANO TIENE UN EFECTO 
ABRASIVO CONTRA LA ROCA DEJANDOLE ARAÑAZOS O· 
ESTRIAS) 115 



CARACTERIS IICAS 
GEOLOGICAS 

La mformac1ón estrat1gráflca del subsuelo de la Ciudad 
de Mex1co que aquí se presenta está iundamentada en 
todas las publicacrones d•sponrbles sobre ese tema y en 
la der~vada de Jos estudiOS geotécn1cos aue se han 

. r~alrzado 
En la zonlf•cac•On del subsuelo se observa cómo se ha 

pocJrdo precrsar la comple¡a estratrgrcJfia de la zona 
ponrP"'ltC de la Crudad gracras a los sondeos y 
Clj..)L.' .• ~: • ..: •• -, de- (ü:r:..: ~:.::cr~·:~ ,'{' b Lr~~::r ., lr: c·.r.1'll~l a 

?onas del lago y de transrcrón, la ex;¡lcración del 
Juelo con el cono eléctrrco ha permrttdo la delrnrc16n 

a-.: oerfnes estrat•gr3frcos más precrsos. demostrando 
cor: eJ:o que esta herramrenta de exploracr6n es una 
té~nrcu muy chc•ente y econOmrca para los estudros del 
s~;bsuelo de esas zonas. 

Er. relac•ón con las propredades mecar.rcas de tos 
sue!os. panrcularmcnte en las zonas del lt3QO y de 
:ra.'1SICI6:1, ocurre un.J constante evoluc10n. 
o~s~rvandose una d•srnrnuc16n de ta comprcs11J1lidad y 
un au:nen10 de ta res1stenc1a al esfuerzo conante. 
f¿onOmcnos que ocurren en pocos años. v aun en meses, 
a consccuenCI.J de. al el bombeo profundo para el 
aoastPC1m1ento de agua potable. bl et electo de 
so:.rec.arga de ant1guos rellenos supcrlicaales. ct el peso 
042 las estructuras. y dl el abat1m1ento de1 n1vel fretJtiCo 
por bombeo superf1C1al para la construcCIOn de 
Ctmtntac,ones y manten1m1cnto de sótan~ Todo esto 
nar:~ que: la mformac10n prcv1a sobre Las prap.edadcs 
mecan,cas oe los suelos un,camcnte debe tomarse como 
~,.;na guia. y. que S•cmpre sera nccesano actual•zar el 
conoctm1ento del subsuelo med•ante estudiOS 
g~otécnrcos conf,abtes 

El conoc'm'ento del subsuelo O e lc1 C1udad de MéxiCO 
e;:oluceonara sólo SI se me¡oran las técmcas de campo, 
ce laooratOrJo y de mstrumentac10n, por tanto, tos 
asoectos que por su 1mportanc•a debe, desarrollarse a 
corto p1azo son al defmH la estrat•gral•a y prop•edades 

'n1cas de la costra superf1c•al, bl me¡orar las 
.• cas del cono éléclrlco. e) reduc•r el remoldeo v 

1,~,JCaC1ón de las muestras tnalteradas de suelas blandos, 

dl muestrear en seca los suelas de bajo contenida de 
agua, y el disminuir el costo de fa instrumentación 
de campa. 

, 
Generalidades 

Cualquiera que intente comprender la naturaleza 
~~,~oi(,Dica d(' lo~. rlcp0s.rtos :-;ohrn !.os que se edif1r:n la 
C1udad de MéxiCO, deberá partir de tres marcas de 

· "referencia· el geológiCO general, el paleaclimática y el 
vulcanofógica. 

1.1 
Marco geológico general 

La cuenca del Valle de Méx1ca asemeja una enormt! 
presa azolvada· la cortina. s1tuada en el sur. está 
representada par las basaltos de la s1erra de 
Ch•chmautzm. m•entras que los rellenos del vaso están 
constitUidos en su pane supenor por arcdlas lacustres 
v en su parte inferior por eláStiCOs derivados de la acción 
de rías. arroyas. g/ac1ares y volcanes lfig ll. 
El con¡unto de rellenos contiene además capas de ceniza 
v estratos de pómez producto de las erupciones 
volcán1cas menores y mayores durante el último medio 
m•llón de ailas a sea en el Ple•stacena Superior, que es 
aprOximadamente ef lapso transcurrido a parlir del inicio 
del c•erre de la cuenca. También se reconocen en el 
otada relleno numerosos suelas, producto de la 
meteorizaoón de las depósitos volcánicos, fluviales, 
aluVIales y glaciales; estos suelos, hoy transformadas en 
paleasuelas, llevan el sello del clima en ol que fuoron 
formadas, siendo a veces amarillas, producto de 
amb•entes frias, y otras veces cafés v hasta rojizos, 
producto de ambientes moderados a subtropicales. 

Sobre este compleja rellena ha crecido la Ciudad de 
México. Desde la fundación de Tenochtitlan, haré 600 
ellos, las pobladores del lugar han tenido que 
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¡¿z:zj ARCILLA~ LACUSTRES 

D DEPOSITO$ CLASTICOS 
~~'.?,:j SIERRA DE CHICHINAUTZIN 

Fig / Esquema geológico general del Valle de Méx1c0 

~nfr~nwrsr> P t;,-. CiH8í.tP-ric:.!lr..c1S dlfictlcs del relleno. h<11":Ji1 
• a ri\JldtJ UU CSlt.: ~JglO, ~US t:UdH;uJ!J, y OlHa!Jo St: IUCIUII 

desplantando sobre los rellenos correspondtentes al 
borde de la plamc1e. compuestos por·sed~rnentos 
transnac1onales !f1gs 2 y 31. y en lo Que va de la 
segunda· m1tad de la centur¡a, la Urbe se ha extend1dO 
aún más. rebasando los lim1tes de la plamcte y sub1endn 

fZZlARCILLAS LACUSTRES DEL HOLOCENO 
CJ SUELOS NEGROS LIMO-ARCILLOSOS DEL 

PI W'TOCENO. MAX 5 m 
1·-:-::) FúRMACION TARANGO 

f,.g 2 Esquema geológtCO general de Id rranSICtón 
Lomas . p/.JniCie de un -·oelr.:J •· .Jivv'-11 

;¡ tos exiP.n50!ii flancos occidentilles rlc Ir~ cucncn . 
t.:~¡;a<.:•o <.:ulm.:r w ~or lus aiJarucus vull.dtuc;o::, Ot.: kt ~•t:tr d 

de las Cruces, conoc1do como Las Lomas. Sus . 
dep6snos eláStiCOS d1f1eren en mucho de los dep6s1:.··:· 
arc1llosos superfJcíales·del centro de la cuenca.. \,· · 

IZ2ZJARCILLA LACUSTRE DEL HOLOCENO 
O SUELOS NEGROS UMO·ARCILLOSO DEL 

PLEISTOCENO, MAX. 5 m 
mFORMACIDN TARANGO 

F!g 3 Esquema geológico general de la tr~~nsicidn 
Lamas • planiae fuera de un "de/111" llluvisl 

' ---------------------------
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1.2 
Marco paleoclimtltico 

El clima uniformemente c~hdo y a menudo desértico del 
Pl•oceno, en las lat•tudcs de la Meseta Central mex,cana .. 
ced•6 a cl•mas cambiantes y extremosos. del Pleistoceno. 
Las causas de esta mutac,ón. que afec:O a toda la T1erra 
nace dos millones de años. aUn se desc0nocen. 

Pnnc;p,O et camb•o con ligeras oscilaciones de 
pcr•odos calurosos a frias. los que se fueron acentuando 

;!.-: t1.1.-r un md:tln de ,"!-iO~ (ftf] 11). ru.1ndo :;e .ntl.tl'l 
d pr~mera gran gtac•ac•On. tNebrask.al. con una 

durac,Or. apro.,mada de 100 OCO años. Srguió un lapso 
a e Cl•ma caluroso. el cual ced•6 renovada mente a un 
segundo oerrodo de glaciación prolongada IKar>sasl. 
Er:onccs se produJO un lapso extenso de cluna caliente 
ae unos 200 (XX) años. Este mtervalo se denomma en 
1\oneamerrca el Yarmouth o el Gran lnterglacral; rmpcró 
nace ~00 OCO a 600 OCO años en todo el orbe 

s~~w·Cl un tercer ncnoc1o gtact.11 lllhnots), par,, el cual 
~L' rl.Jn pod•do dcternunar dos avances separados por un 
pertodo con cl•ma moderado. Esta tercera glac•actOn 
term•nó al desarrollarse de nuevo un clima rctattvamcnte 
::.'!~~e;:¡ ~ 1~1 larg: c;c 100 (XX) a DO CXXJ ai•os. 5C :e conoce 
como el Tercer lntergtacial o Sangamon er 
1\:oncamcuca De nuevo se fue enfrtando el chm.J. 
•mP~Hul!ndose la cuarta gtactactOn. caracter~zada por tres 
oscdac•ones y dos estad•atcs de chma moderado; 
tcrm•nO hace 10 cx::x1 años aprox.tmadamente Es 
entonces Que pr,nc•v•O el Holoceno o Reciente. penado 
ct•rr.J~•CJ n.Oderado. tend.ente a caliente. o sea el actual. 

De 10 anter•or se dcr•va Que la cuenca de MéxtCO. 
desde su c•crre en el sur por tos basaltos de la Sterta de 
Ch•Crl1nautz•n. ha pasado por dos penodos de gtactac•On. 
cr llltnots v e! W•sconsm y dos mtergtac..ales. el 
Yarmouth v el Sangamon. tal como se dcscrtbe en 1cJ 
log ~ 

lnvcstegac•oncs rcc•cntes tref 11 han pcrmtttdO 
'l1probar en el esnac•o de Las Lomas. depOsttos 
maoos por gtactares pertenecaentes al llhnois. DebaJO 

· ce las arenas azules de Santa Fe. espec¡almente en la 
mma Totolapa, se descubneron restos mconfundables de 
ceo6s:tos morrénrcos. además de superfrc•es pulidas en 

roca atribuidas exclusivamente a la acción glacial, 
en pequeños domos formados en el Pleistoceno Medio. 
Estos indicios de glacracion son anteriores a 170 OCO 
años (lllinois Inferior). Aún m~s. arriba de las mismas 
arenas azules hay otras morrenas m~s jovenes que se 
asignan al avance del lllinois Superior. 

Las profundas barrancas de la Magdalena, de Santa · ·:. 
Rosa y de la Cañada, caracterizadas por su sección •• 
cl~sica en U. se han podrdo rdentifrcar como productos .. , 
d(• r:rosión [JI.1Ciid. Represent<ln e!.itJ:, tres b;:,rrnncas 
avances del lllinois Tardlo, pues sus depósitos 
morrénicos y los pulimentos y estrías en sus paredes 
aparecen cubiertos localmente por suelos rojizos 
arcillosos, atribuidos al Tercer lnterglaciaf, o sea el 
Sangamon. · 

Hay que señalar que todas las manifestaciones 
glaciales descritas sobreyacen a secuencias de suelos 
ro1os del trpo lnterglacial o sea el Yarmouth. Este 
honzontc mdicador palcochm~tico dofme los fenOmenos 
tic orrgcn glacral como pertenecientes a la Tercera 
Glacíacrón. 

Años antes de hoy 

lO' 

80-IOx 10' 

liXHJOx lO' 

.m.roox 10' 

400400x 1()3 

? 

? 

- 900x10' 

Holoceno - Recienre 

4a. Glaciación: 
Wisconsin 3 avances 

3er. lnrerglacial 
Sangamon 

3a. Glaciación: 
1/linois 2 avances 

Gran lnterglacial Yarmouth 

2a. Glaciación: Kansas 

Ter. lnrerglacial 

.la. Glaciación: Nebrsska 

Fig 4 Periodos glaciales e inrerglacii.Jies 
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Uno de los producJos típicos acorr.oañado de la 
cx•stcnc•a de glaciares son los sue:os eólicos. Las 
llamadas bnsas del valle y de montaf.a que se desarrollan 
hoy en dia en la cuenca. deben haber~~ acentuado 
cxtraordmanamente durante los chmas glaciares, 
tranlorm~ndose en vendavales. Es cas1 seguro Que estos 
fuertes v1entos Qcarreaban importantes volúmenes de 
particulas l1nas de polvo volc~nico alierado al Valle. 
Al prec1p1tarse este polvo -llamado loess- en el lago, 
se hidrataba l~c1lmen1e creando las conoc1das arcillas 
lacustres del valle; por este fenóme.,o !",e •nterpreta hoy 
que las arcrllas son producto pnnc•pal r:te la a1terac16n de 
loess glac1al. 

.1.3 
Marco vulcanológico 

Todo matertal contenrdo en los depO~IIos de la cuenca 
del valle de Méx1co es dtrecta o tndtre :Jamen te de orrgen 
volcámco . 

De ortgen volc~mco dtrecto son. por e¡emplo, las lavas 
de los domos p1tocén1COS del cerro de Chapultepec y del 
cerro del Tepeyac. Lo son tamb1én las Javas. brechas. 
tezontles y cemzas del PeñOn del Maroués, así como las 
a e la s•erra de Santa Catan na con s~ :u/era de conos 
escoreáceos juven1les rodeados de lavas. v las coladas 
lL.:Cn..::,::-:. do~ l'edre~:ll rl·· ~;111 /•n-:;•:1 c.rrrufl;,cJ;¡•; pr, e: 

X1lle Los productos de estos derrames voldtn,cos 
menores nO comp1ten en vanedad y volumen con los de 
un volean grande. como lo es el cerro San M1guel, que 
se eleva al SW de la Crudad de Méx1c?. Este comple¡o 
volcar. con calderas múlt1ples. cstuv'1 achvo desde 
ltnales ael Pitoceno hasta har~ algo m~:; ae 100 OC() 

años. hab1endo produc1d0 en un lapsc de do~ a tres 
millones de años erupc1ones pumit,cas de gran volumen 
y encrg.a. var,os kl16mcJros cuad~ados· dl: lavas. adcmas 
ce extensos laharcs cal•cntcs y tr10s. avalanchas 
ard•cntes y otros numerosos lipes de ptroci~SIICOS, que 
h.:~'1 contr,Ou•do a los e• tensos aban•:os volcán•cos 
cue se conocen como f-orma:.;.on Lom...~:. 

Entre sus eruPCIOnes rn.ls esocc:acuiJI<.:S. ocurrtdas en 
el Plc•s:occno Suoct~or. destacan I.Js conoctdas arenas 
azules aue lfrumptcron a! !armarse la cal...:cra del cerro 
San M•guel har~ 170 OC() años. es dec". a med•ados de 
ta Tercera Glac•aCIOn Al prccrp•tarsc los p.roclclstlcos 
son'c tJs suocrl,c•cs glac•alcs en las cumbres dl•l volean. 
e vapor prOduCidO generO lahares calientes que 
desCC:ldteron con veloc•dadcs e•uaord•nar•as. avanzando 
a d•s:anc•as de hasta 20 km del cr.'Jter. para term•nar en 
l.ls bJrrancas de T arango. T acubava y San Angel 

As1 como se produ¡eron laharcs cahcnt,..s hubo 
tamb•cn ocasrones en las aue en el curso de la act1vrdad 
vo:ccln.ca resultara, laharcs fries lcorr,cntes de lodo!. 
arrastrando e11traordrnaoos bloques de roca en una 
ma~~~z areno-lodosu Efcct .. wamente. sut)(:rpuesto a los 
cepOs :os de morrenas en Tacubaya .,.. Tarango. se 
reconoce un potente ldhar CICIOpeo Que debe haber 
dcsccnd•do de la reg10n de Cua¡1ma1pa a l1nales del 
a~ance gtdCrat del llhn01s lnfertor. antes de la cruPOOn de 
las arenas azules 

En el rengiOn de depOsites vol~nicos indtrec. se 
deben mencionar la$ acumulaciones de polvo eólico. 
Las regiones vol~mcas de por si abundan en detritos 
fmos derivados de cenizas vol~nicas. El viento levanta 
este polvo y lo transporta a veces a grandes distancras; 
SI el viento lo deposita en laderas durante periodos de 
clima frío, se transforma en suelos inmaduros que con ' 
transcurso del tiempo se convierten en tobas amartllas 
que tanto abundan en Las Lomas. Sin embargo, si se 
deposrtan en un lago, como el ant1guo vaso de Texcoco. 
sus partículas se hrdratan, transformandose en arcillas. 
Por otra parte. si se asientan durante un interglaciar. o 
sea cuando impera un clima relativamente caliente, se 
producen suelos con coloides debido a ·la actividad 
hto!Og1ca m~s intensa; estos suelos con el tiempo se 
transforman en tobas rojizas arcillosas. Los suelos rojos. 
rtcos en colo1des. son caracteríSticos del Sangamon. 

RelaCionados con los penados glaciales, especialmente 
a finales de ellos, est/!n los deshielos, por los ·cuales 
crec1eron arroyos y ríos caudalosos. Los deshielos 
generaron potentes depOsites fluviales que se reconocen 
hoy en numerosos puntos de Las Lomas, así como al pie 
de ellas en la trans1ciOn a la planicie. central, formando 
abanicos aluviales y deltas_ 

.1.4 
Eslratigrnfia ncncrilf 

al DepOs1tos del lago .. Los depOsites de la planicie del 
Valle de México son los que comunmente se conocen 
como depOsites del lago. Hay que señalar que ello 
solamente es vl!ltdo y correcto para ciertos tiempos 
geológicos con condictones clim~t1cas que propiciaban la 
ex1s1encia de un lago. En la cuenca cerrada podía existir 
un lago cuando las lluv1as superaban a la evapo
transptracrOn. el que desaparecía cuando ésta superaba a 
las lluv1as. Obviamente, el factor que dominaba d1cho 
cqudrbno era la temperatura ambiental: si el clima se 
<:n/o¿¡LJa. se formaba un lago. ·SI se Cillcntüba, el IDgo 
d•sm•nuía y hasta desaparecía. 

119 



CA Y C5 SEDIMENTOS MARINOS Y LACUSTRES 

SON MATERIALES ARRASTRADOS POR EL A GUA EN 
MOVIMIENTO Y DEPOSITADOS CUANDO ESTA 
PIERDE VELOCIDAD AL HACER CONTACTO CON 
LOS LAGOS, LAGUNAS, ESTUARIOS Y DELTAS 
SUBM,.;::.JNOS. 

CARACTERISTICAS 

1 - GRANULOMETRIA FINA A MUY FINA (LIMOS Y ARCILLAS) 
2 - PUEDEN CONTENER MATERIA COLOIDAL 
3.- PUEDEN ESTAR FORMADOS SOLAMENTE DE MATERIA 
ORGANICA (TURBA) 
4.- SON DE MEDIA A MUY ALTA COMPRESIBILIDAD ··· 
5.- LA COMPRESIBIL!DAD ES FUNCION DEL TIEMPO· 
(CONSOLIDACION) 
6 - BAJA RESISTENCIA AL ESFUERZO CORTANTE 

C.6 DEPOS!IOS DE PIEMONTE 

SON SEDIMENTOS ACUMULADOS AL PIE DE LAS MONTARAS, 
DEBIDO A A VALANCIIAS, DESLIZAMIENTOS, CAlDOS E 
INESTABILIDAD DE LAS PENDIENTES DE LA MONTARA. 

C ARACTERISTICAS 

1 - CONTIENEN MATERIALES DE TODAS CLASES INCLUYENDO 
VEGETACION 
2 .. - SU GRANULOMETRIA ES MUY VARIABLE 
3.- LA COMPRESIBILIDAD Y EL ESFUERZO CORTANTE VARIA DE 
PUNTO A PUNTO 
4.- PUEDEN SER INESTABLES ANTE CARGAS 
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Consecuencia de lo anterior es lo que llaman los 
geólogos transgresiones lacustres o regresiones 
lacuslrcs. El resultado práclico de este ¡uego era la 
deposiración de arcillas o formac1ón de suelos. El lago 
subsistía durante las épocas de calor (sequial en las 
panes centrales de la cuenca. continuando aquí su 
dep6s110 de arcillas !lacuslresl; en las parles marginales 
(transJción) ocurria lo contrano, donde entre arcillas 
lacuslres se Intercalaban frecuentemente suelos secos. 

Teniendo en men1e los conceptos geol6g1cos. 
h!o16glcos y de temperalura expueslos. es relativamenre 
fácil mrerprerar la secuencia de los llamados depOsilos 
lacustres. a la luz de los cambiOS chmátiCOS del últ1mo 
med1o millón de años. En ese lapso. que corresponde al 
P)e"roceno Supenor. se han desarrollado en el 
Hemisferio Nene dos glac,ac,ones (clima frioJ con tres 
penados mterglaciares (clrma moderado a caliente). 
El chma de la cuenca del "!alfe de Méx1co ha s1do una 
func16n direcla de d1chos camb10s. razón por la cual se 
puede reconocer en la secuencia es1ra1igráf1ca de los 
depósitos del lago las grandes variac1ones chmát1cas. 
Esta c~rcunstancia. comb1nada con un análisis minuc1oso 
de las erupciones volcán1cas. de las cuales ha s1do 
pos1ble fechar algunas. ha llevado a una geología 
climatica de los depósitos del lago lrcf 1J. Adem.ls. se 
ha logrado establecer una correlac,ón estrali~ratica de 
d1chos depósitos con las secuencias volcán1cas de 
1 as Lom.15 al nonientr. de la r.iuc1M1. 

/ 
/ 

/ 
/ 

/ 
/ 

/ 
/ 

/ 
/ 

/ 

/ 

/ 
/ 

/ 

6 Esrra{lgraha de I.:J zonu de tranStCI6n 

Zeevaert presento en 1953 !re! 21 la pr.!mcra 
interpretación de la secuenc1a estraligrát,ca de los 
depósitos lacustres. Mooser !ref 11 le ha agregado 
información reciente. fundamentalmente sobre fa 
interpretaCión de edades geológicas y las correlac1ones 
estra1igráf1cas establecidas entre Las Lomas y la planiCie. 
en esla interpretación esrratigráfica de la planiCie ya no 
se habla de formaciones Tacubaya, Becerra y Tarango. 
ya que esras un1dades filológicas. con excepc16n de la 
Tarango, no se prolongan de Las Lomas al relleno 
lacustre aluvial. 

En la f•g 5 se presenta en forma smtétrca la 
interpretación de la estratigrafía propuesta por Mooser. 
Nótese que las erupciones de arenas azules. ocurridas 
hace 170 000 añus. represenran lo que antes se def1nia 
como Formación Tarango tref 21. 

bl. Ocpós1tos de trans1ciót>. l.,os depósl!os lacusrres del 
cenlro de la cuenca van camb1ando a med1da que se 
acercan al pie de Las Lomas. lo que ocurre es que en !re 
las arcillas lacustres van inlercalándose capas de suelos 
limosos. cuerpos de arenas fluviales y. en c•enos casos. 
cspec1almente en la desembocadura de arroyos y rios. 
1mponantes depósitos de gravas y boleas Obv1amente. 
las aoorraciones fluviales de Las Lomas ar gran vaso de 
sed•mentaciOn, Que es la plamc•e. se depositan 
cspec•almente en el Quiebre morfológ•co Lomas·Pian•c•e 

lflg 61. 

1 SUElOS O(L MOLOCEPoiO 

~} SU[tOS INHRCALAOOS AL 8AJ.l.A (llAGO 

• CAPA CURA 1Joo.r 1/llllfRGL4(1At SA ... G.\U()t-o• 

~ GRAVAS '1' ARf"'AS 0{Lllll~015 SuPflhQR 
ti (RUP(IQN Q{ ARENAS AZULES 
1 (;RAyAS Y AR[PoiAS 0{ F~J.l(S Ot• llll"-015 '""'fiiiQA 
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:llago central nunca fue profundo; de ahí que los 
orroyos que bajaban por las barrancas y desembocaban 
en la plamc•e no lograron formar deltas extensos que se 
.ntrodujeran mucho a drcho lago. los cfástrcos ffuvrales 
y aluviJies se acumuiJban consecuentemente en el 
Qutebrc morfológ,co y se intcrestratificaban localmente 
con la se oc arcdtosa lacustre supcr~or. S m cmhcuuo. en 
la ser•c arct!tosa lacustre mferior. las aponaciones de los 
gla:•a•es que ba¡aron en el flfinois Inferior hasta Río 
Hondo. VJJreyes. Tacubaya. Barranca del Muerto y San 
Angel. dcposrtando morrenas con fuertes volúmenes de 
ctasttcos y bateos. lograron formar acumulaciones 
aluvtales ex tensas que parten del pie de Las Lomas y se 
adentra:-~ en la olantcte aluvial 

Ert la l!g 6 se reproduce este hecho en el corte 
gco\ógtco. que muestra la estr¿JI¡grafia de la zona de 
tranStCt6n 
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Ftg 7 Estr~Jtrgrahd ae L.ts L01'11.t1s 

el Oepósrtos de las Lomas. En la secue,.,ia 
esirat1gráhca de Las Lomas se •dent1hcan cuatro 
fenómenos geológicos: 

• La acumulación de potentes depósitos de erupciones 
volcámcas explosivas. 

• La erosrOn subsecuente de estos depósitos .. 
form~ndose profundas barrancas. 

• El depOsrto en las barrancas de morrenas. v 
• El relleno parcial de esas barrancas con los productos 

cfásucos de nuevas erupcrones. 

las anteriores unidades quedan separadas unas de 
otras por suelos rojos, amarillos o cafés segUn el chma 
que rrgiO después ae su emplazamiento. En la frg 7 se 
muestra esa estratigrafía. que se ex11ende sobre un 
r;,tervalo que cubre el últrmo medro millón de años. 
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2 
Depósitos del lago 

2.1 
Proceso de formación de los suelos 

Los suelos arc•llosos blandos son la consecuencia del 
proceso de depósrto y de alterac;ón lrs;coquimrca de los 
matenales aluv1ales y de las cen•zas volcár.icas en el 
amb1en1e lacustre, donde ex1stian abundantes colon•as 
de mrcroorgamsmos v vc9ctaci6n acuática; el proceso 
:.~!n(, IJ•~J:. l~l:t:rru¡J':1CJ:,~.::.., tb: .. HI\l: !0:. PC~IUJU:.. !...k: 
rntensa sequía. en los que el nrvel del lagu ba1ó y se 
formaron costras endurcc1das por deshJdratacJOn o por 
secado solar. Otras breves mterrupc1ones fueron 
provocadas por v•olentas etapas de act•v•oad volcánica, 
Que cubr•ert·n toda la cuenca con mantos de arenas 
basált•ca3 o pumit,cas. eventualmente, en los pcuodos 
de sequia ocurria tamb•én una erupcu~)n volcán,ca. 
formándose costras duras cub•crtas po. arenas 
volctln;cas 

El proceso dcscr•to formO una sccucnc•a ordcnaUa de 
estratos de arcrlla blanda separados por lentes duros 
de hrnos t'trcdlo-arcnosos. nor 1,15 costras scc.1s y J)Or 
arenas bas.tiltrcas o pumrhcas produclOs de las cmrsrones 
volccln•cas Los espesores de las costras auras por 
dcsh•dratacrOn sol •. v t•cncn camb•os graduales dcb•do a 
las condrcroncs topográl•cas del fondo del lago. alcanzan 
su mayor espesor hacra las orr!!Js del vaso '1 prcrdcn 
1mportancra y. aun llegan a desaparecer, al centro del 
m•smo Esto últ•mo se observa en el vaso Ccl ant•uuo 
lago Tcxcoco. dcmostr.Jndo que C::ii.J rc9uJn Uullayo 
tuvo escasos y breves peoodos de scquia 

2.2 
Evolucrón do las propredade5 mecánicas 

al Consohda::rOn n.Jtura: (1 proceso de f JrrnacrC.m de 
os suelos •molrcO ouc se consol.daran ba¡o ~u propro 
pcsG. excepto en la~ coslras duras. Que se 
prcconsohdaron fucrlcmentc por dcsh•dr.:ttacrón o 
secado solar y Que en su parte mterror formaran una 

zona ligeramente preconsolrdada. Cons;derando que la 
masa de suelo predominante era muy blanda y 
normalmente consolidada. la vanación de su resrstEmcia 
al corte con la profundrdad debió ser lineal y 
seguramente muy similar en cualquier punto del lago. 
Es factible que en el lago Texcoco, que práct;camente 
no sulr16 etapas de sequía, y donde el contenido salino 
de sus apuas era más alto, las arcillas fueran algo mtts 
tJ!JIId.J:. y cu;n;;a:::.,t;lc:.. que en vl rc:.tu de la cuenca. 

bl Consolidación rnducrda. El desarrollo urbano en r::··,. 
zona lacustre de la cuenca del Valle de México ha · 
ocasionado un complejo proceso de consolidación, e 
que se drsunguen los siguientes factores de influencia. 

• La colocación de rellenos desde la época 
precortes1ana, necesar1os para la construcción de 
v1v1endas y p1rámides. asi como para el desarrollo 
de zonas agrícolas. 

• La apertura de taJOS y túneles para el drena1e de 
.Jflu~s pluvi.Jies y negras, que provocó el ilbatimicnto 
del nrvel freátrco. lo que a su vez rncrementó el 
espesor de la costra superfrcral y consolidó la parte 
superror de la masa de arcilla. 

• La extraccrón de agua del subsuelo. que ha venido 
consolidando progresivamente a las arcillas. desde los 
cstralos más profundos a los superficiales. 

• La construccrón de estructuras. 

el Resrstencia al corte. Las etapas del proceso de 
consolldaciOn impiiC.ln la cvoluc1ón de la resistencia 
al corte de los suelos descrita esquemáticamente en la 
hg 8 . 

. 2.3 
Características estratigráficas 

al Costra superficial ICSI. Este estrato esltl integradg_ .. 
por tres subes tratos, que constituyen una secuencra c:V .,.,:, 12! 
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Fig 9 Perflies t1p0 de los suelos de la zona del lapo, en func1ón de la resistencia al corre dccermmada con cono 

'"''cilla preconsolidada superficial IPCS). En este 
, strato suoerf1C1al. las sobrecargas:· y rellenos orovocJron 

-un proceso de consohdac,ón que translormó a los ::;uclos 
normalrllc(rte consolidados. localizados por dcba¡o de la 
costra superflcJal CS. en arcillas prCconsol•dadas 

Arcilla normalmente consolidDda (NC). Se locahza por 
deba1o de la prolundidad hasta la que alee tan las 
sobrecargas suoctiJc•alc~ y por arut.kl Uc tu~ !)ut.:lo~ 
preconsoildados por el bombeo prolundo. aba¡o 
ind1cados Es 1mportante aci.Jrar que estos suelos se han 
1dentlf1cado como normalmente consolidados para las 
sobrecargas actuales. porque aun estas arcillas han 
sufr1do un proceso de consohd.JCn~>n a par !Ir de su 
cond1C10n m•c•al 

Arcilla preconsol1dada prolunda .(PCPI. El bombeo 
para aba~tecer a la Ciudad. de agua potable ha generado 
un fenOmeno de consohdJc;On. m~s S1gnd1tJt1vO en las 
arc1liJS profundas que en las 5upcrhc•alcs 

Lentes duros (LO). Los esuatos de arc•IIJ cstan 
mtcrrump•dOS por lente~ duros Que pueden ser CO!»IrLJS 
de secado solar. arena o v1dr•o lpOrnc:J v<.~lcf.lrucus. 
estos lentes se ut•ilzan como marcadores de la 
cstrat1grafia 

el Capa Dura. La Capa Dura e~ un depós1t0 de limo 
arenoso con algo de arc1lla y ocas•onalcs gravas. con 

una ccmentac•ón muy heterogénea. su espesor es 
vonable. desde cas1 omperccptoble en la zona central del 
tauo que no llegO el secarse. hasta alcanzar unos Cinco 
metros en lo que fueron onllas del lago Desde «I_Punto 
<le v1sta geológ1co. este estrato se desarrolló en el. 
pcr•odo mterglac•al Sangamon. • 

dl Scoe arcillosa lacustre mfcnor. Es una sccuenc•a de 
estratos dc arc11ta separados por lentes duros. en un 
arreglo scmc¡ante al de la senc arc1llosa supcoor. el 
cs¡.>csor de este estrato es de urios Qu•ncc merros al 
ccmro del lago y pract•camcnte dcsapJrccc en sus 
orillas La •nformac10n d1spomblc de cs1e estrato f:IS muy 
rcduc•Ua. como para rntcntar una dcscr1pt10n m:ts 
completa 

el DcpO~•tos prolundos. Es una set~c de arenas y 
grav.JS üluv•.Jics llmos..:~s. cementadas con arc1llas duras 
y carl.Jonatos de calc10, la pJ:rtc supcuor de cs1os 
r.JevOsltos. dt! unos crnco metros, está ITlcis endureCida. 
aiJa¡o de la cual se encuentran estratos menos 
cementados y hasta arcillas proconsohdadas. 
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.3 
Depósitos 
de transición 

.3.1 
Caracterisucas generales 

Los dep6sttos de trans•c•On forman una franp que 
d•v•Ce los suelos lacustres de las s•erras que rodean al 
vatle. de los aparatos votcán•cos que sobresalen en la 
zor.o del lago Estos matcnates de or•gcn aluv¡.JI se 
ct;,~d•cnn (J(: éJCucrdO ,11 vOlumen tiC.: CI3SIICOS que fueron 
,rffd·,L,J:![J', :10: l.¡:· f'OrltCIIIt::; h;¡f'l,l P.i bf10 \' ;1 l.1 

tr~cuenc•a ae los ue~O~ttu~. a:..•. ~t.: gullt.:¡l..I,UII Oos h~u:, 
de tra:lstc•ones· •ntercstrat•llcada y abrupta. ambas 
cond•c•ones se descr•ben a conttnuac•On 

.3.2 
Condtción interestratificada del poniente 

Es:a cond•c•Or. se presenta en los suelos Que S!! 
o~·g.r.aron al p•e de barrancas. donde se acumularor, tos 
a::a~rcos liuvJatcs qu!:' de:s::end:eron de las IOI'T\JS a :a 
p:antcte. es!os depCsttos ttenen scmc¡anza con deltas. 
so:amente auc se cxtcndtc:-on hJs:a la arct!ta del anttguo 
t.::g0 Tc)cocc. fnrm,inr1o5" tntr.r::;tL1C"tOnr..:. ctr r1rctii.:1S 
lacus:rcs con arcnc.1s y gravcJ:, c1r: rtO lftgs 2 ._. 31 
En e:l proceso de lormacH~m de los suelos. el ancho de L1 
lta..-:¡a G~ estos dcpOSitOs transtctonalcs 
tr.tcrestratt!tcados ._..,Htó scgL;n c1 cbrr-.a prcvalcc•cntc en 
caca cecea gcoiOg:ca. as .. cuando tos g:ac•Jrcs e, loo:; 
t:arranca~ de Las Lomas se OCrrtt,cron. a hnatcs de kt 
Tercera GlactaCtOn. k's dcp6s•tos fluv-tcllcs 
corresponCtcil:es tformaoos a! ptt.: de los abantco~ 
volcCintCOSI rcsulltlron muchO rTldS potentes v e• tensos 
ouc Jos OTICJtnJdos a lt~alcs oc la Cuafla GtJCt.JCtOn. ,con 
mucho menor espesor de la~ cub•ertas de tl•t:lo 

Cor.secuc'n:cmt::ntc. v gcncrahzando. puede hablarse 
de una zona de trans•c•ón rnterestratif•cada camb•ante y 
ancha a: pte de las Loma~. esta ~rca con1ter'C en sus 
panes mas prolunáas. áeba¡o de la llarr.ad.l Ca¡c.a Dura. 
depOs•tos caOttCOs g:acldlcs. laMncos y lluyo,ogtcJc.aies 
cJ:Jctertzados por enormes blOQues deposnados en la 
boca de las barrancas de San Angel, Oel Muerto. 
Moxcoac. Tacubava. T a rango y Rio Hondo llog 101 

mnARCILLA 
~LACUSTRE 
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r'or otra parte, los depósitos aluviales pueden ser 
recientes. y entonces sobreyacen a los depósitos 
,_ ·stres, como lo muestra la fig 3; tal es el caso de la 

arta de suelos negros. orgánicos. arenosos y 
. .>arcillosos del Holoceno, que se extienden desde el 

DEPOSITOS DE TRANSICION 
-100m 

/ 

....-

/ 

pie de Las Lomas sobre 2 o 3 km al onente formando las 
riberas del lago histórico de los toltecas y mexicas. 
Otra zona de transición interes'tratif,cada ancha se 
extiende del valle de Cuautepec hac•a el sur lf•g 111. 
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Fig 11 r.~ansición interestratiflcada angosta 

C "'ición abrupta cercana a los cerros 
'-''c~crna en e! Pcil6n de lu~ tialws. el t'cr1Ur1 Oel 
Marqués. el cerro de la Estrella y el cerro del T epeyac; la 
cstratlgrafia tiprca de estas zonas esta integrada por 

sta cond1cr6n se identifrca en e! contacto entre los 
·•llenos de la cuenca y los cerros que sobresalen de 
d1cho relleno, a manera de •slotes; en este caso, los 
depósitOS fluv•ales al p•e de los cerros son práct•camcnte 
nulos. lo cual origma que las arctllas lacustres estén en 
contacto con la roca lfig 121. Esta trans•c•On abruP•J se 
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la serae arcrllosa lacustre interrumpida por numerosos 
lentes duros. de los materiales eros•onados de los cerros 
vccmos. 
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.4 
Depósitos de lomas 

4.1 
Características generales 

La zona de Las Lomas eslá lormada por las serranías 
que llm•tan a la cuenca al poniente y al norte. además 
de los derrames del Xolle al SSW: en las 5rerras 
predomrnan tobas compactas de cemcntac,tm vanable. 
oepósolos de orogen glacial y aluvoones. Pe: su parte. en 
el Pedregal del Xrlle, los basallos sobreyacen a las lobas 
: clcpó:-.'los fluvJ;I;<:r.J.11oJ:; n;.i·. ,1/llt~/!JO:. 

4.2 
Zona poniente 

al S•erra de las Cruces Está constrtUida por aban•cos 
volcánrcos. caracter¡z~ndo:;e supcrf•Clc?lmcntc por la 
acumulac1ón de mater•ales pirOClclstlcos durante su 
actrv•dad explosrva lponc•palmentc en el Plroccno 
lnfcr•orl y que fueron retransponados por aguJ y h1clo 
en épocas pOSICtiOfCS 

En la lormac10n de Las Lomas se observan los 
~ryu~t.:r.tcs ~icrncriiO~ lllolúyl(,;o:,, ¡ .. HoUuLlv Ul.' l:rupc.:•ura~s 
de grandes volcanes andcsilrcos estratli•Cc1dO~ 

Honzontes de cemzas volcánicas. Oc g·.Jnolum~tna 
var•ablc. produc•dos por cruoc•oncs VIOlenta:; ouc 
formaron tobas cementadas dcpo5liJdJs a occcnas de 
kiiOmct:os de d1stanc•a del crátc~ 

Capas de erupc1ones pumit•cas. Corrcsoontl•cntcs a la 
act•v1dad volcdn•ca de mayor VIOicnctcJ y Que se 
dePOSitaron como lluv•a. en capas de gran undo~:n•dJd 
hasta lugares muy d•stantcs del cr:ucr 

Lahares. Dcl•n•dos como ücumulac•oncs CJOllcas de 
male11al p,roclclsllco artastrado lentamente en COITICntc:; 
lubr•C.OdJS por agua. generadas por lluv•a torrcnc.a! 
.nmcd•atds a l.J crupc•On 

La ha res cal•entes C orrc-:.pond•cntc:. a corucntcs 
"T1PuiScJdJs v lubt~c.Jdas por g..1~s Cill,cntcs. son las 
.l€'nos frecuentes va que est.)n asoc•adas a crupc•ones 

paro,osm•c.,s re extrJord•nar•a V10icnc~cJ, las arenas y 
f'Jravas azult.:s son l.Js mds rc'-'rcscntJIIYJS de estos 
Je00SI10S 

Depósitos glaciales. Caraclerozados por grandes 
bloques angulosos en una matnz más fma. dzspuestos en 
forma caótica; eslos depósitos generalmente presenlan 
un color rosa. 

Depósitos fluvioglaciales. ProduciD del arras1re del 
agua que se derrite y sale del glacoal; se doslonguen por 
su hgera estratificación. 

Depósitos fluviales. Correlacoonables con la formac1ón 
clasloca aluvoal del relleno de la cuenca del Valle de 
Ml•x¡c;o 

Suelos. ProduciD de la alleraciOn de lahares y cenozas. 
de color ro¡o y gris asociados a chmas húmedos y 
tmdos. respectivamente. 

Por olra parte, los depósilos más anloguos presentan 
fracluramocnlo y fallamienlo tectOnoco dorogodos 
prznc1palmente al NE. direcc1ón que mant•enen la 
m¡¡yoria de las barrancas de la zona 

bl Pedregal del Xrtle. Del cerro del X rile descendoó, 
hace unos dos mil años. una extcm5a colada de lavas 
bascll t1ca~. sus numerosos flu¡os cubneron las lomas al 
o• ... · lh.:l vuiWn /,jusco y l.IVcJI•LcJrun t:n sus frentes hasta 
la plan•c•c lacustre entre Tlalpan y San Angel Las lavas 
descend•cron sepultando dos 1mportar-~tes valles 
anllguo:; uno en el Sur, que se t.hr•gia antcnormcnte a 
l¡¡s Fuenlcs Elrolanles d~ Tlalpan. olro en el Norte. el 
rn.Jyor. Que se extendía entre el cerro Zacaltépetl y las 
lom¡¡s de Tarango. EsiC ullomo valle conlaba con dos 
catJcceras. una en los flancos orientales del cerro de la 
Palma y la otril en la barranca de La· Magdalena 
Contreras llog 141. A la zona cubrena por lavas. se le 
odenlofoca como los pedregales de: San f\ngel, 
San Franc•sco, Santa Ursula. Carrasco y Pad•erna. 
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Por otra parte, debe haber existido otro importante 
valle aún más al Sur, entre las Fuentes Brotan tes de 
Tlc1lpan y la sierrél de Xoch•tepec; este valle tuvo su 
r:abeccra en Mor.te Alegre. Este afluente debe haber 

do sepultado durante la erupCión del Ajusco. en el 
.:uaternano Supenor. 

Muy anterrormente a la erupción del Xitle, en el lllinois 
!hace 200 000 añosl avanzaron grandes cuerpos de 
hielo; estos glaciares fluyeron de la barranca 
de La Magdalena Contreras hasta las partes ba¡as de la 
ant1gua plamcie lacustre, acercándose a lo que hoy es 
San Angel. 

SS ro 

Indicios de morrenas con multitud de bloques grandes 
se han encontrado en San Angel asi como en las 
Fuentes Brotantes; por cons•gu•ente. deba¡o de las lavas 
del Pedregal de San Angel deben existir Importantes 
acumulaciones de morrenas y secuenc•as tluvroglac•ales 
derrvadas de su erosión. Por otra parte. también puede 
asegurarse que antes de que las lavas del X1tle cubrreran 
el sit10. este valle fue inundado por otras coladas láv1cas. 
en el corte geológico de la frg 15 se ilustra 
esqucmát•camente la estratigrafía descnta 
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Frg 15 SeccrÓn Chichrnaullrn·Lomas corrando el Prdrcgal de San Angellcorre A-A· de la lrg /41 

4.3 
Zona "norte 

Esta reg•6n corresponde a la s•crrJ de Guadalu~. se 
1ntegra pnn:roalmentc por rocas volc.ínrcas ctxTti"CaSy 
andesitrcas. en forma d~ un con¡unto de elevaciOnes 
dOmrcas que se cxllcnden dc:.dc el Tepcyac. en e! SE de 
la srerra. hasta la zona de Bamcntus. en el NVV En su 
parte central, esta srcrra está afectada por un graben 
auc se cxtrcnde ar NNE. formando el valle de 
Cuautcoec. en el Ck tremo scptcntr.on.Jl de dccho grJl..cn 
y gcnChcamcnt~ hgado a C!. s.c clcvJ un volc.ln. CU'\o'JS. 

cumb;cs crosronadus constituyen las poretoncs mtts atta:. 
de la srerra de Guadalupc y se dcnom.na el cerro 
1 res Padres. 

El tecwnrsmo que ha rcgrdo el vulcan1smo de la srcrra 
:le Guadalupc remonta al Mroceno Medro, consrstc 
.. a fracturas y fallas drrrgrdas al ESE El graben de 

Jutcpcc. como se dc¡O, obedece a un tcctorusmo 
Jrrrg!dO al NNE ocurrrdo en el Mroccno Supcrror 
Frnalmente. un tcctonrsmo orrr.ntado hacra el ENE. y 
' -:rdrcndo t-n drrcccrOn con el altncamrcnto de La Srcrra 

de Sar,ta Catarrna. afecta a la total1dad de la s1erra de 
Crrr,1d.rlunc en('! Pltoccno Suncrror y f"lcr~toccno. 

Un.J caractcristrca de IJ srcrra de Guad.Jiupe son los 
po1e11tes depósitOs de tobJs amarillas que cubren 
lo:; pte5 de sus numerosas clcvactoncs en forma de 
aU.Jn1cos aluvaales. Estas tobas cons•sten de estratos de 
vtdr.o pumittco fmo a grueso; son los productos de las 
crupcroncs vtolentas Que generaron la Stcrra de 
1.1s Cruces dur.Jntc el Maoccno y Plerstoceno lnleuor. 

Durante el Plet~toccno McUro v Su'->coor. Las 
osuiacror.c:. chm.Jtrcas produ¡cron pcuodos ylaca.;Jics e 
•ntc•yi.JCtJics. oue sometacron a la s•crra de Guaddlupe a 
c~r.los de crosrOn pluvtal v eOhca. lorméndosc pequeños 
dt_•pOs.tos de aluvtoncs y tocss. Fanalmente, al azolvarse 
la cuenca de M~x1co a consecuencia de la formación 
d•· la socrra d" Ch1Ch1naullln, iJ s1crra de Guadalupe fue 
rodeada nor dcpOsttos aluvaalcs y lacustres en el sur, 
c;tc v norte. de c~tos dcpósnos emerge esta Sterra hoy 
como isJa. 
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ZONIFICACION 
GEOTECNICA 

En este capítulo se presenta la zon,flcactón del area 
urbana basada en las prop1edades de compres1b:hdad y 
res1stencia de los dep6s1tos caracterist•cos de la cuenca: 
lacustres. atuv1ales y volcántcos; en la f1g 16 se presenta 
una zomfLcaci6n actualazada que stgue los hnea.,,entos 
presentados por Marsal y Maza" en 1959 lrel 31 
Durante el estud1o c!e una lincJ especif1CJ del Metro. 
esta zonil1cac.ón debe consultarse para deilmr en lorma 
q;plirnn:.J: io~:; ¡¡;¡~:~·~::n:J~. ~~··(•!•':r·:uco·; rp··· q· p:w•l··~· 

nt1cipar. relacionados con el dtseño v construcr.:tOn de 
las estaciones y tramos 1ntermed10S La zonlflcactOn se 
complementa con tnformacH:m estrat•grtJf,ca tip1ca. la 
cual perm1tir~ desarrollar las SIQUtentes etapas mtc•alcs 
del estud1o· 

• Realiza: un análisis prelzmma• de las cond•C10nes de 
estabdtdaC y comportamtcnto de la estructura durante 
la construcctOn y lunetonamtcnto de la linea. aS~ 
podrán ldentiftcarsc IJs Jltcrnattvas de soluctOn 
lact:bte a estudtar durJntc ct d1seño dettnlttvc 

• Planear la campafla de exploructOn. •dcntdtcando los 
StltOS donde eventualmente oucdan presentarse 
condtCtoncs cstrattgrtJ~~ca:. complcltl':. 

.1 

Establecer I.J:; tccn,c.J:> de cxplor.1CJ(m v rTlll'.:!Sirco 

aphcabtes e~ cad.J tramo de I.J hnca 

Zona dal Lago 

Es:a .zona se caractcnza po; los grandes c!ipesorcs oc 
a~cil!as blandas dl: altJ comprc':.tbthdJC t hg l7t. que 
s¡.;byaccn a una costra cnourcctdJ supc~lica.11 de cspc:;or 
va~1ablc en cada S1t10. dcocndtfmdo de la locahzactOn e 
h1stor1a de cargas. Por ello. 1.:1 zona Oc! lago se ha 
dtvtdtdo en tres subzonas atendtcndo a la lmportancta 
relat1va de dos lactares 1ndcoend1entes al el espesor v 
~rop1edades de la costra superhc1al. v b' la conschdac1ón 
.1duCtda en cada Sttto 
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Lllgo Virgen 

Corresponde al sector oriente del lago, cuyos suetos 
prácticamente han mantenido sus propiedades 

o<cas desde su formación; sin embargo. el reciente 
.<rollo de esta zona de la c<udad. esta incrementando 

la> sobrecargas en la superf1cie y el bombeo profundo. 

la estratigrafia tipica de la subzona lago Viigen arnba 
de la Capa Dura se ilustra en la f<g 18; en la tabla 1 se 
presentan las prop<edades medias de los estratos. 

Estra:o· 

Costra suoerl•c•a! 
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f,g 18 Sondeo de cono cléctfiCO en 1.1 sub:ofli.J Lago Vtrgcn 

TABLA 1. ESTAATIGRAFIA Y PROPIEDADES, LAGO VIRGEN· 

Espesor. t. en c. en 
en r:< t.'m• 11m' 

10a25 14 1 o 
38 a 40 1 15 0.5 a 1.0 

1 a 2 O a 10 

15 a 30 1 25 3a4 

• En orden de aP.lHC•On a patt.r CIC Ld SyocriiC•e 
··_~la u>~orm.1c•On d•SPon•bJ.c es muy hmtLao.a. los p.Jtarncucn tw~nl..ld~ cou~ponc~cn a P'ucb.IS tnl•lolle-s e~ 

Jt. en 
g<ados 

20 

25 a 36 

r 
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1.2 ' 
' --"Cago Centro 1 

Está asocrada al sector no colonial de la Ciudad. que 
se desarrolló desde pnnc1p10s de este s1glo y ha estado 
su¡eto a las sobrecargas generadas por construcciones 
pequeñas 1' med1anas. las prop1edades mecánicas del 
subsuelo en esi.a subzona representan una condJciOn 
mtermed1a entre Lago V~rgen y Lago Centro 11. 

Las características estratigráficaS propias de esta 
subzona se presentan en la tabla 2. y en la f1g 19 la 
res1stencia del cono eléctrico de la serie arcillosa 
supenor; es_interesante comparar esta figura con la 
flg 18. para observar el incremento de resistencia 
originado por las sobrecargas. 
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Fr_~ 79 so~d~'J á<· cono clt'ctrrco C!n I.J sublOfliJ del Lago Centro 1 

TABLA 2 ESTRA TtGRAFIA Y PROPIEDADES. LAGO CENTRQ-1 

Espc~.c-. (. er. c. en 
p~, ,...~ 1/ f'T'tl t/m1 

~a 6 1 6 4 

20aX' 1 2 t a 2 
3 ¿} 5 1 5 a 1.6 O a 10 

8 a 10 1.3 a 1.35 SaB 

· E.., o•a1.·r e•: ac.t••<>O, a D.l''•' d .. u !..,.:"('•loe oC" 

• · La •"·'C·•-..tc:ror c3rs:>Qr-.ot>le ~ ITiv\ lo'Tio\a:U. le!. o.r~"W·•~ pn.e<"~I.ICo\ cones.ponden 1 pruebaS u..~le'. CU 

2Sa26 

135 



.1.3 
lago Centro 11 

Esta subzona corresponde con la ant1gua traza<1l! la 
('·· -~ad. donde la h1Stona de cargas apl1cadas en 
1 .perf1c1e ha sido muy variable; esta S1tuac16n ha 
\vacado que en esta subzona se encuentren las 

s1gu,entes cond1C1ones extremas: arafcillas-tueTfemente 
consol,aadas por electo de rellenos y grandes 
sobrecargas de construCCIOnes aztecas y coloniales. 
bl arcillas blandas. <JSOc1adas a lugares que h¡¡n alo1ado 
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plazas y jard1nes durante largos penodos de t1empo, y el 
arcillas muy blandas en los cruces de antiguos canales. 
Asimismo. el intenso bombeo para surtir de agua a la 
c1udad se refleja en el aumento general de la res1stencia 
de los estratos de arcillas por efecto de la consoildaci6n 
mduc1da. como se observa en la ftg 20, que conviene 
comparar con la 18 y 19; en la tabla 3 se resume la 
estrattgrafia caracteristtca de esta subzona. 

PROFUNDIDAD. m 

SUELOS 
0[ 

PRADERA 

ARCILLA LIMOSA 

ARENA Y GAAIIA 

liMOS Y ARENAS ARCILLOSAS 

·-·-·---- --
J\111 /; .• :. '11, 

TOBA U IBLAI"'OAI 

TOBA 111 IBLANOAI 

TOO t. IV 10\JH,\1 

FHJ 21 Estra{lgrafia tip1ca en la zona de rrans1C1ón alta 

TABLA 3. ESTRATIGRAFIA Y PROPIEDADES. LAGO CENTRO 11 

E.socs.c~. 
'· cr. 

c. en ~.en 
Estra:o· e:-. rr. ti m' tlm' grados 

:os::.-:: ~upc:f¡c¡.Ji 6 J 10 1 7 4 25 

Scru_:o J;~ii 1.QSJ su:>cr1o: Zl a 2~ 13 3 
:oor1 c.;rJ· • 3 a 5 1 5 a 1.6 O a 10 25 a 36 

..)er•c J~::•llo~a •nlcr•o~ 6 J 8 1 3 a 1 4 6 a 12 

· 0<' ~;>.)nCtOn d IN' t.r O,.· 1.) ~¡..,._., !>e>C 

n.Jc•On Cl•3.p0n.lll...: e:. mu~ tom.:.o~Od. IQ:S. p.Jt.)metr:>5 prcsenwdos COfiM.POI'\Oen.., Dtucbd!. ma.~~;aab CU. 
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2.1 
lnterestratificada del ponieñte 

Es la franja comprendida entre las zonas del lago y de 
Las Lomas; en es la zona se alternan estratos arcillosos 
depositados en un ambiente lacustre con suelos gruesos 
de origen aluvial. dependrendo sus espesores de las 
transgresrones y regresrones que experimentaba el 
antiguo lago. 

La frontera entre las zonas de transición y del lago se 
definió donde ces¿·parece la sene arcillosa infenor, que 
corresponde aproxrmadamente con la curva de nrvel 
donde la Capa Dura esta a 20m de prolundrdad 
respecto al nrvel medto de la planrcie. 

Convrcne drvidir esta transrcrón en subzonas. en 
funcrO.n de IJ ccrcania n La:> Lomas y sobre todo del 
espesor de suelos reluuvamcntc bi.Jndos. se rdcnt.frcan 
asilas transrcrones alta v ba¡a. que se dcscrrben a 

· con:rnuaciOn 

al Trans:crón Alta Es la suozona de transrcrón mas 
próxima a Las Lomas. presen:a ~rregularidades 
es:ratigrálocas producto de los depósrtos aluvral(>5 
cruzados. la lrecuencra y drs;:¡osocoón de estos dep6srtos 

,t·:·:r~~ .. C': !·· 1 ···e .¡::~or ,, íl'l!!:r·,:r· !1 .,~,.·, ,, . H:·:·' •·•.lo·. 

cnales se e:'"lcucntrun estratos arcrllosos Que 
... v..>reyaCe:'"l a los depOsrtos o:opros ae Las Lomas 
lfog 21 l. 

La estratrgrafia co~rúnmcntc encontrada t1cnc las 
caracte~is!1Cas a:'"lotadas en lJ tabla 4 fflg 221 
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F1g 22 Sondeo de cono eléctrico en la subzona de 
transición alta 

TABLA 4. ESTRATIGRAFIA Y PROPIEDADES. TRANSICION ALTA 

Es:ra:(:· 
[S~CSO' .. 

rn n; 

8 .1 10 

t. en 
tlm' 

1 G 

1 3 

e, en 
tlm' 

10 
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>r. en 
grados 
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bl Trans1c1ón Ba¡a Corresponde a la trans:c1~n vec1na 
a la zona del lago, aquí se encuentra la sene arcdlosJ 
super1or con IntercalaCIOnes de estratos hmoarenosos de 
or1gen aluv1al. que se depOSitaron durante las 
regres1ones del ant1guo lago. Este proceso d1o ongen a 
una estrat1hcac16n comple1a. donde los espesores y 
propiedades de los mater1alcs pueden tener vanac1ones 
impon.1ntes en cortas dtstJnctas. dependiendo de la 

ant1guos rios y barrancas 
Poí lo anter¡o;, puede dec1rse que las caractensttcas 

estrattgráftcas de la parte superJor de la transiCión ba¡a 
son Slmtl.:Hcs a la subzona del LJgo Centro 1 ú Centro JI 
ten1enoo en cuenta que. al la costriJ supcrftoa: está 
formada cscnctatmentc por depósitOs aluv1ales de 
capac1dad de carga no untforty~_e, bl los matcnales 
compres1bles se cxt1enocn ún1camentc a profundidades 
máx1m¿¡:. :21 .J;dcn de vetnte metros. el cxtstr 
mtcrcstrJtthcacJOn de arc1llas y suelos iJmoarenosos. y 
dl se presentan mantos colgados 

fn l;l f1D 23 se mur.stran Jos rPsull,1C1o:. C1C ,,n SO:lc1Cn 

de cono caracteríStiCO de esta ·Subzona. 

.2.2 
Abrupta cercana a los cerros 

Es la transtcnJn cn!rc IJ zon¿¡ del lago .., cerros Ji~lados 
como el del PcñOn de los Baños. en la auc arcli~a:> 
lacustres están 1ntcrca1ada:. con nL;mcrosos lf'ntcs dt' 
mateoa!es eros1onados de los cerros y hasta lentes 
delgados de travcfitnc sdtcd~caco La l1g 13 se liustra la 
comple¡taad est:'all[lráhca de una oc es:as t:ans1C10nes 
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3 
Zona de Lomas 

En la formacJón de Las Lomas se observan los 
sigUientes elementos IJtOIOgiCOS, produc!o de erupc1ones 
de los grandes volcanes a~desit1cos estratificados de la 
s1erra de las Creces. 

• Honzontes de cenrzas volcán1cas 
• Capas de erupc1ones pumit:cas 
• L;-¡h,:¡r,...s 

Avalancna~ oruJt:'IIL:~ 

DepOsitas gla :1a1es 
• DepósitOs lluvioglacJales. 
• DepósitOs fluv1ales 
• Suelos 

Eventua!ment!:' se e:1cucntrun rcli(mos no 
comPaétados. utJitza:!os para n1velar terrenos cerca de 
las barrancas v :apa; accesos y galcrias de mmas 
ant1guas. 

Todos estos mJte:ICJics rresentan cond•cJones 
Irregulares ac comP<'lCI~Jc1 v ccmentacJOr.. que 
detcrm1nan la cstJblliOJC ae tas excavJCJOncs en esta 
zor.a: oor e!io. excc~tuanco a los cortes en la~arcs 
compactos. en los Ccmas ocoos,tos ouedcn desarrollarse 
mecan1srr.os de tal la 

Tobas y lahares fracturados. Es:os matcnalcs oucUcn 
presentar fracturas en dlrccctoncs concurrentes que 
generan bloaucs potcilCta~.'"neiltC mcstablcs. cs:os 
bloques pueden a:t1varsc ba¡o lil accrCm d': un StSmO o 
por efecto de la alteracrOn Ce las ~uoc;f,crcs de 
''·1Ciuramlcntc. ai es:a· so~clldJS a un t~umcdccrmrcnto 
~:' Jcuctc d!.' IJ rnfrl:rac,CH" de cscurnm,cntos r.o 
L. wo!ados En atgu.,os casos. las fal1as loca:cs e:"', la 
su~~r!rcre de: corte ooo;,an genera· talud~s rnvert1dOS de 
es:aOrlldad orecar1a 

'jn aspecto srgnd:ca::vo e~ las tobas. es que algunas 
e:las son muy rcs,s:cnlcs a: •ntcmocr•5mO y Que 

mcluso endurecen al exoonc~sc al arnb•cntc m.entras que 
otras son fáctlmcntc dcgradablcs v erostonablcs 

Depósitos de arenas pumfticas y lahares de arenas 
azules. Estos suelos están en estado sem1compacto y se 
mant1enen en taludes verticales debido principalmente a 
la cohes10n aparer.te generada por la tensiOn superf1cial 
asociada a su ba1o contenido de agua; por tanto, el 
humedecimiento o secado de estos matenales puede 
provocar la falla de los cortes. 

Lahares poco compactos y depósitos glaciales y 
~luvioqlaci;,lcr. f:.:os depósitos prr.scn1.11: W1t1 

compac1dad y cementac10n muy errát1ca. por Jo Que la 
eros•On progresiva de origen eólico y fluvial trende a 
generar depOsitas de talud creciente, QUe sOlo detiene su 
avance cuando alcanzan el ángulo de reposo del suelo 
granular en estado suelto. 

De la descnpciOn anterior se concluye Que los 
ponctpales agentes de activación son el agua y el viento. 
por lo cual es necesario proteger estos materiales contra 
un mtempensmo prolongado. 

Basaltos. Son los pedregales generados por el Xitle 
llog 161. formados por colacias lávicas Que presentan 
d•scont.nUidades como fracturas y cavernas. 
eventualmente rellenas de escoria. La cstabd•t.Jad de 
excavac1ones en estos basaltos debe analizarse en 
funciOn de los planos pnncipales de fracturamiento y no 
oc ia res•stencaa •ntrinseca de la roca; en el caso de 
cavernas grandes debe estudiarse la estabilidad de los 
lechos En la explorac10n geotécnica de esta zona tiene 
m.ls valor el reconoc1m1ento geoiOg1co detallado y la 
pcrforac•On controlada con martillos neumáticos en 
mayor número de puntos. Que la obtenc10n de muestras 
con oornles de d1amante y máQuinas rotatorias. 

j-·' ·. 
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2 
Depósitos del lago 

2.1 
Proceso de formación de los suelos 

Los suelos arc•llosos blandos son la consecuencia del 
proceso de dep6srlo y de allernci6n lrsrcoquimica de los 
matcnalcs aluvaalcs y de las ccmzils volct.m•cas en el 
ambJCntc lacustre, donde mustian obun®nlcs colonws 
de m•croorgan•smos y vegetac16n ac:.~átaca; el proceso 
sulfl6 largas rnlerrupcrones durante I'JS pcrrodos de 
rntensa sequía. en los que el nrvel del lago ba16 y se 
formaron costras cndurcczdas por dcsh1dratao6n o por 
secado solar. Otras breves mtcrruD\.JOncs fueron 
provocadas por VIOlentas etapas de actrvu.JaU voiCclruca, 
que cubr•cron toda la cuenca con n:antos de arenas 
basált1cas o pumit•cas; eventualmente, en los Ptmodos 
de sequía ocurría tamb•én uniJ crupccó'n volcónu:.:l, 
formandosc costras duras cuUicnas por arcr1c1s 
volcttn•cas. 

El proceso dcscfiiO lorm6 una sccuen= ordenada de 
es !ratos de arc1lla blanda separado~ por k:ntcs tlurus 
de hmos arc•IIO·iHenosos. por lcls cosuos secas y por 
arcnos baSoalhcas o pumít•cas productos de lcls cnus-oncs 
volcámcas Los espesores de lcls ces tras Uuras por 
dcsh•dratac•On solar hcncn c.JmU•oS gradual<..-s Ucl.uc.Jo a 
las condrcrones lopogr~irc:<JS ()el londo del la\)0. alcanzan 
su m.Jyor espesor ttac•a las or •lla:.; del vaso y p•cHJcn 
•mponanc•a v. aun llcCJan a Ut. .... ....Jp.Jrcccr. al «..:entro del 
m•smo. E5to ulltmo se oUscrva en el vaso Ucl anllt.JUO 
lago Tcx.coc.o. dcmostr.Jndo Que c:a ... H.1J•Ún Ucl kJuo 
tuvo escasos y breves penado~ Oc scquia 

2.2 
Evoluc;ión do las prop.odadea moc~ntcoa 

al Consol•d.J-.:•ón O..Jiur.JI ll vroc.c:..o Uc luiii\.JCIÓII Oc 
los suelos unphc6 Que se con!»Ui•d.uan l.J.1¡0 su prop•o 
peso. cx.ccpto en LJ:; co5trJS lhH~J:... que :..~: 

prt.:consohdaron fuc•tcmcntc r'O' LJc:JuUral~t...tún o 
secado solar y Que en su Pll' te rnlct·or IOfm&u.Jn un.l 

zona ligeramente preconsolrdada. Considerando que 1 
masa de suelo predominante era muy blanda y 
normalmente consolidada, la variaoOn de su resistenc 
al cono con la profundidad debió ser lineal y 
seguramente muy simrlar en cualquier punto del lago. 
Es lactrble que en el lago Texcoco, que pr~cticamenl· 
no sulrró etapas de seQuía, y donde el contenido sahr 
de sus agt:as ora más alto. las arcillas fueran algo m.'! 
blandas y compresrbles que en el resto de la cuenca. 

bl ConsohdacrOn rnducrda. El desarrollo urbano en 
zona lacustre de la cuenca del Valle de Méxrco ha 
ocasionado un comple1o proceso de consolidaciOn. er 
que se d•st~ngucn los stgutcntes factores de •[''·_..~ncJü 

. 
• La colocacrOn de rellenos desdo la época 

prcCOrlesrana. neCCsafiOS para la COnslrUC. de e 

vivrendas y pirámides. a:;i como para el desarrollo 
de zonas agricolas. 

• La apertura de 1a1os y luneles para el drcna1e de 
aguas pluvrales y negras. que provocó el abatimien 
del nivel lrctltico. lo que a su vez incrementó el 
espesor de la costra superhcial y consolidO la parte 
supcrror de la masa de arcilla. 

• La extracciOn de agua del subsuelo, Que ha venido 
consolidando prourcsovarnente a las arcillas, desde 
estratos m.'ls prolunclos a los superficiales. 

• La construcoón de cstrucluras. 

el Re>o:.lencra al colle Las etapas del proceso de 
consolld&~c•6n 1mphc.Jn la ovoluc16n do &a resrstonc:ia 
al corte de los suelos doscrrta CSQocm.'lticamcnte en ~ 
hg 8 . 

. 2.3 
Caractcrlsticas estratigráficas 

al Cu:.lra superhcral ICSI. lstc estrato estA rntcgrat 
por tres sutJcstratos. que con:..t•tuyen una secuoncaa o 
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geólogos transgresiOnes lacustres o rcgrcs1onc:--. 
lacusues. El resullado práctico de este ¡ucgo t't~ la 
depositación de arcillas o Jormación de suelos. F.l lago 
subsistía durante las épocas de calor Jscquiai en :as 
parles centrales de la cuenca, contmuando aquí su 
depOsilo de arcillas llacustresl; en las parles ma1g1nales 
ltranSICJón} ocurría lo conlrario. donde entre .Jrcillas 
lacustres se intercalaban frecuentemente suelos "ecos. 

Ten1endo en mente los conceptos geológíc0s. 
hiOIOg1cos y de temperatura expuestos. es relativamente 
l~cil Interpretar la secuenc1a de los llamados depósilos 
lacustres, a la luz de lOS cambiOS ClimátiCOS del ultimO 
mediO m1IIOn de años. En ese lapso. que corresponde al 
Pleistoceno Super~or, se han desarrollado en el 
Hem1sfeno Norte dos glaCiaCIOnes (clima fliol con tres 
pcmodos mterglac1ares (clima moderado a cahcnteL 
El Chma de la cucnC.J del Valle de MéxiCO ha s·Uo una 
funcrún drrecta de d1ct10s cambros. razOn por la c.ual se 
puede reconocer en la sccucnc1iJ eslriJIIgráhCcJ de los 
dcpOSIIOs del lago las grandes v.:H1aC1oncs climá 1.1cas. 
Esta Circunstancia. combmada con un análisis m1nuc10so 
de las erupciones volctJnicas, de las cuales ha s•do 
pos1blc Ject1ar algunas. ha llevado a una geolo,¡í.1 
climatica de los depósitos del lago lrel 11. Adem,'ls. se 
ha logrado establecer una correlac1ón eslrali!:Jrulica de 
d1chos depósitos con las secuenc~<~s volcániC<>S de 
Las Lomas al poniente de la ciudad. 

/ 
/ 

/ 
/ 

/ 
/ 

/ 

/ 
/ 

/ 

/ 
/ 

/ 
/ 

/ 

f,g 6 Esrr;wgrafi.:J de I.:J tom de rr.:JfiSJCJ()n 

Lecv.Jert presento cr·, 1~:.;::, 11c1 '...:1 IJ ¡_¡rL:nei.J 

tntcrpretaciOn do la sccucnc1a cstrat1gráf•ca .de los 
depósitOS lacustres. Mooser (rcl 11 le ha agregado 
inlormación reciente, fundam.,ntalmcnle sobre la 
Interpretación de edades geológ1cas y las correlac1ones 
es1ral1gráfícas establecidaS entre Las Lomas y la plan1c1c 
en esta inlerprctación cstrallgráhca de la plan1c1e ya no 
se habla de formaciones Tacubaya, Becerra y Tarango, 
va que estas unidades litológicas, con excepc•ón de la 
Tarango, no se prolongan de Las Lomas al relleno 
lacustre aluvial. 

En la f1g 5 se presenta en lorma smlcl1ca !¡¡ 

1ntcrpretacr6n de la estrat•grafía propuesta por Mo~sur. 
Nótese que las erupc1ones de arenas azules. ocurudas 
hace 170 CXXJ años. representan lo que antes se defmia 
como Formación Tarango fref 21. 

bl Depósitos de 1rans1CiOn. Los dcpós•tos lacustres del 
ccn1ro <.Jc la cuenca van cambiando a mctJ•tJ~1 que se 
acercan al p1c de Las Lomas; lo que ocurre es que entre 
las arc•llas lacustres van ¡ntercal~mdosc capas de suelos 
hrnosos. cuerpos de menas fluv1alcs y, en ctertos casos, 
cspec~<~lmenlc en la desembocadura de arroyos y ríos. 
1mporlan1es depóSIIOS de gravas y boleas. Obv1amcnle. 
lus aportaciones fluviales de las Lomas al gran vas-o de 
sc<hmentaciOn, que es la plansc10. se dcpos•tan 
especialmente en el qu1ebre morfológiCO Lomas-P!amc1e 

fl¡g 61. 

1 S.UUOS Oll HOlOC.l~O 

;} SUllOS INIIACAlAOOS Al RAJAII(t tAC.O 

4 CAPA 0\,JRA ¡Joo< lhi(RGlALIAl >M~¡.A-.,.Ukl 

!1 GRAVAS y AA( NAS Oll fllll'fOI:, !.UPlRI()t4 
fi ( RIJI'CK)N 01 Afll NAS A/Utl S 
1 (.AAVA!. Y ARI NAS Of: fiNAl( S Dll lll~S ....,, A'()f' 
8 l.IIJRRINAS 011 tttii«JJS lfolliRM:lR 
9 UAilRV.i UUMHlHitU HIOH"U:,IIAOO 

143 



-. ··--' ' "-

arroyos que ba¡oban por l.Js barrancas y dcscml>ocaban 
en la plan•cic no lograron formar dclt.:~s extensos que se 
mtrodujer.:~n mucho a dicho lago. Los cltlsticos fluv1alcs 
y aluv•ales se acumulaban con~cucntcmcnte en el 
qutcbrc morfoiOu•co y se intcrestr.:~tdiCA1ban localmente 
con la scrtc lHCIIIosa lacuslrc supcnor. Sli"l cmharuo. en 
la scr1c arc•llosa lacustre mfer1or. las aportac1oncs de los 
glacrarcs que ba¡aron en el lllinois Inferior hasla Rio 
Hondo. Vrrrcves. Tacub.wa. [larranc:a del Muerto y San 
Angel, dcpos1IJndo morrenas con fuertes volúmenes de 
cltlst•cos y boleas. lograron formar acumulac•oncs 
aluvtulcs extensas que parten del p1c de Las Lomas y se 
adentran en la plan•c•c aluvial 

En la !HJ 6 se reproduce este hecho en el corte 
gcolóu•co. que muestrJ la cstrat•grafia de 1,:¡ zona de 
uans•c•ón 

E 
8 

GLACIACION 
WISCONSIN 

INTERGLACII\L 
SANGAMON 

GLACIACION 
ILLINOIS 
SUPERIOR 

GLI\CIACION 
ILLINOIS 
INFERIOR 

-!-l.= - " ,.. 

GRAN 
INTERGLACIAL 
YARMOUTH 
1-~ CUJ ANOS 
ANT($ DE HOYI 

Lz ".-! 
-- . l .:::J.= 

JI( "' .... 

} 

cstrat•g•Dhca de Las Lomas se •denltllcan cuatro 
' fenómenos gcolóDicos: 

• La acumutac1ón de potentes depósitos de erupc1ones 
volcán1cas explosivas. 

• La erosión subsecuenle de es los depósnos. 
form!mdose profundas barrancas. 

• El depósito en las barrancas de morrenas, y . 
• El relleno par eral de esas barrancas con los productos 

clá~lrcos de nuevas erupc1ones. 

Las antcflorcs umdadcs quedan separadas unas de 
otras por suelos ro¡os. amarillos o calés según el clima 
que rig16 después de su cmplazamtento. En la lig 7 se 
muestra esa estratigrafía. que se extiende sobre un 
mtervalo Que cubre el últrmo medio millón de años. 

SUHOS lllCilNilS 

lok)RR{NAS lA UAMOUlSA Ul 

UOAA(HAS lA a.tAAOIJ{SA 11 

~Ul\US IIUJU:O (.IIAJIUhli'A 

loiORAtNAS TOIOlAPA SUP(RtOfl 

IAuPOOHfS OflHOIUZOf\ll( .-wG0 
SUllOS C.Al ( ""'AHillOS 

AlU HA!. l./U& 1 !, IIIUI'fJtlH llACl 110 lDJ ANOS 

\ AHAHl S OU. oPt. OS 

~\OS ,.,_...IICOS MIAIUUOS 

tM~ .. Of ··aMI NAS 1\ANC.A~ .. Dl AHOUHA O( 

,.....,..a&.lfwOA IHAU OHJXI AHOSI 

IWl~ ut ~ U()trM.) IOIUlArA 

144 



-10 

• 20 
e 
• 
~ 
z , 
o 30 • • 

•o 

r~~7",w::- -·· 

.... 
-~ 

u 

-, 
¡· 

LO "' 
~ 

r-
-"-

--. o, 
-r .. 
-1-

r '"' -

r 1 
l 

___s-
"' 

r 
•-"-

-..:., -o }· •• -,• 
-t ',,. • • .. ... + .... •• 
~ ":......:" 

i~ 
-1-

I'CI . .. 
T "'" 

d, I'Ca 

., + 
"" 

t "" 

l .... 
l q, Qc q, 

d 1 • d1 d• <da ds .. d, 
d1 •d1 

0 CONDICION 
INICIAL 

® FOA!AACION DE 
LA COSTA SECA 

@ FQA!AACION DEL @ APLICACION DE 
RELLENO ARTIFICIAL SOBRECARGA 

@ EFECTO DEL BOMBEO 
PROFUNDO 

o SOfiiiii((AIIICAS StlrfiHI(lAI.(S A. 
"''o ""VIliAIAII(QWICioAI. 

Olffiii(N(lA$ [)( NIVU f"OIIA!dNIAUifNIOS 
't' MllUNUS 

SS COSTRA SECA P'OR (XI'OSIOON Al SOl 
PeS SUUO PRECONSOliOAOO SUPEAftCIAl 

111111 ""VtliA(Aie(0A8AII(X) lilA AHUNO AAIIfiOAl 
'Oc Rf~I~II"'K:IAO("VNIAU(l(Ok() tU UN ll ~ WIIOS 
e, l!>Pl!>OA 04. UN tSIRATO Dt MOlLA 

F•g 8 Evoluc•ón de la resistencia al corre 

mateuales naturales cub1crtos con un relleno artiricii.l 
hclcrogénco. a saber: 

Relleno·anrficral IRA!. Se trala de resto~ de 
consuuccu~m y relleno arqueoiOg•co v.:uia entre 1 v 
7 mc1ros 

Suelo blando !SBJ. Se le puede dcscubrr como un.1 
serrc de dcpOsrtos aluvralcs blandos con lentes de 
ma1euJI cOI!co .ntercalados. 

Costra seca !SS!. Se lormO como consccuencra eJe 
una o~smmucu~m del n•vcl del lago. QucdJndo expuestas 
a•gun.J~ ZOn.Js d~l londo a los rayos sol.:ucs 

bl Scnc arclllos..J lacustre supcuor [1 pcrl1l 
CS1rJitgr~l~co Oc los suelos del lago. entre la :s.upcrflcte y 
l.l llan\.Jdol C.Jw Dur..J. es muy undorrnc. ~ pueden 
•dcnhiiGJt cuatro estratos punc•pa'e¡, acOfc.Jcs con su 
or HJC'' 9t'Oib<JICO y con lo:, electos Oc.: L.J cuosoln.l..lC•C>n 
•fl<luc~dd por sot.uccargas superltc~1~s y bomOco 
prolundc. estos CSirJtos llenen miCrcai.Jl.JOS *entes duro:. 
Que ~ puc<lcn cons..dcrar como estratos secundareos. 
1~ esta patlc ~ le 1\Jcnhliur.l corno ser te arc•IICY......J 
IJc:ustrc supcuor y llene un c~pcsor Que v.;Jr&J: cnuc ~y 

HC SUUO NORMALM[NIE CONSOliDADO 
rtP SU[ LO rfllCONSOLIOAOO I"ROfUNOO 

50 m aproxrmadamenle. la estratrgralla anterior se 
resume a continuación. 

Estralrgralía 
entre LJ 
supcrl•crc 
y la Capa 
Dura 

Estratos 
principales 

Costa superficial 
Arcillas preconsolidadas 
superficiales 
Arcillas normalmente 
consolidadas 
Arcillas preconsolidadas 
profundas 

Estratos {Capas de socedo solar 
sccundanos len les de arena volcbnica 

len les de vidno volcbnico 

[" la l•g 9 se ilustran dos e1cmplos do la identificación 
eJe eslus estratos. excepto los preconsolidados 
proluncJus. en dos sitros con drlorcnte nrvel de 
prcconsohdacrón. A continuación se describen 
t..ucvcmcntc LJs características de los estratos que 
.nlet;ran esta scr•c arcillosa. 
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al S1t10 ligeramente preconsohuado bl S1t10 preconsohdado t 
es COSTRA SUPERFICIAL AA RELLENO 1\RTIFICI/\l 

.pes SUELO PRECONSOLIDADO SUPER riCIAL so SUELO OL/\NDO 
NC SUELO NORMALMENTE CONSOLIDADO SS COSTRA SECA POR SECADO SOLAR 

"' RESISTENCIA DE PUNTA DEL CONO, EN kglcm1 LD LENTES DUROS 

Ftg 9 Perfiles upo de los suelos de la 1ona de/lago, en funCión de la resistencia al corte dcwrmmacla con cono 

Arcilla preconsolidada superficial IPCSJ. En este 
estrato superhc1ai. las sobrecargas y rt!llcnos provocaron 
un proceso de consohdac•ón que translotrnó il los suelo:; 
normalll•c.-~tc consohtlados. locahLado:. ~or UcW¡u tic la 
costra supcrflcaal CS. en ~JrCIIIas prccon~ollti;:I(JJS 

Arcilla normalmente consolid.Jda tNC). Se localiza por 
deba¡o de la p1olunu1dad hasta la que olcctan lils 
sobrecargas supcrllc•alcs y por nroba de lo-; ~uclos 
prcconsol•dados por el bomlx.:o profundo. al..kJ¡o 
md•cados Es •mponantc .JCI.JrJr 4uc c:.to~ s~clos se l~n 
rdcntrilc.Jdo como normalmente cun5ohUJc.Jos para la~ 
sobrecarga~ íJCtualcs. porque aun esta~ ílH.:•llas han 
sufrrdo un proceso de consofrddcr6n a '-l.JrtH Uc su 
cond1C1Cn mrcral 

Arcilla prcconsolidada profunda IPCPI. (1 uumlJco 
Para Jb.JSICCCI el IJ crudJc.J de J!)U~I pOI.JlJit.: h.J 9COCI~HJU 

' un fcnOmcno Oc consoild.Jc16n. m.'1s !"·•qnd•cat•vo en 1.15 
arcdiJ!> profundas ouc en l.Js supcrlrc•JIC:. 

Lentes duros (LOL Los estratos de arcrll.r c5t:111 

mtcnumprl.Jos por lente!> Uurus uuc ~Ku .. '\Jco ser LUSlloJ~ 

de scc.:Jdo solar. arcn.J o v'd'•O lpón-c¡J volc.:uuc;us. 
C!>IOS lentes se uhi•Lan como tnarcadorcs de L.J 
cstratrgral1a 

el CJpJ Dura la Colp.J Dura e:. un dcpú:.r·o úc luna 
arcooso con algo de arcaHa y oc..JS•O•'.Jic~ grava~. coo 

una ccmentactón muy hcterogénciJ, su espesor es 
vo11ablc, desde casi Imperceptible en lo zona central del 
1.-.~¡u ~uc no llegó a sec•Jrsc. ht..~sta alci.lnLrH unos cmco 
rnctros en lo que fueron or1ll~s del lauo. Ucsdc el plHIIO 
Llc v•:;.tü gcolóurco, c!ite estrato :>e desarrolló en el 
pcuodo mterglaCiül Sangamon. 

dl $erre arcillosa lacustre mlcr~or. Es una sccucncra de 
estratos du arcrlla scp¿uados por lentes duros. en un 
.:urculo scmc¡ante al de la ser re arcrllosa supcr~or. el 
C~lJCSOr de este es Hato es do unos Qurncc rnotros al 
c.cnuo del I.Jgo y priict1camcntc tlesapJrccc en sus 
oriiiJs Ln mlormac1(m d1spomble de este eslrato es muy 
rcducu.Ja. como para rntuntar una dcscripcrOn rnas 
cumJ)Icla. 

el Dcnós•tos prolundos. Es una sc11c de arcn,os y 
U'.JvJs aluv&.Jics hmo:....Js, t.:urncntOJUcls con arcdl._.s Uur.Js 
y c.o.ul.Jor-..tos de Cillero, l.:J piule supcuor Llc c~tos 
lk.:lJOSJtOS, Uu unos cmco metros. está u~s cndurccrd.J, 
aW¡o de la cuoJI se encuentran estratos menos. 
comentados y h.lsta ilrcillas prcconsohdadas. 

,, 
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.3 
Depósitos 
de transición -----------------------------
.3., 

Características generales 

Los dcpOs•tos de uans•c•ón forman una fran¡a que 
d•v•dt.: los suelos lacustres de las SICfHlS que rodean ¡JI 
valle. de Jos aparatos volctJn•cos que sobr..::s.Jicn en la 
zonü del lago Estos matcualcs de ongcn aluva.JI se 
ct; ..... J!rc;u, de acuerdo.)\ volumen de clá~IICOS que lucron 
arribtradu~ por las corr•enh,;~ hat:lil el lagu t a lt1 

lrecucnc•a de los depósitos; así. se generaron dos hiJOS 
de trans•c•oncs: mtcrcstrat•llcada y nbruptJ; arnbos 
conthciOncs se dcscr~tx.:n a contmuacH~m 

.3.2 
Condición intcrestratiricada del poniente 

Esta cond•ción se presenta en los suelos que se 
OfiQifl.Jron al P•c de barrancas. donde se acumularon los 
aCiHTCOS lluV•atcs que dc:sccnd•cron de l.J~, lom.JS .J lit 
piJn•c•c. estos dcp6satos t•cncn scmc¡anlJ con dcllas. 
solamente que se cxtcnd•cron h.J~ta la .:H~IIl.J tlcl ant•auo 
lago Tcxcoco. for~ndosc .ntcrc.alac•oncs de mc.•llt•s 
1acus1rcs con arenas y gravas de no (h!JS 2 y 31 
En t.:l proceso de lormacaOn de los suc105. el ancho de LJ 
tran¡a de estos dcnOs•tos triJns•c•on.alcs 
•ntcrcsuatdacados v¿,raO :.cgUn el chrT'\cJ prcvalccacntc en 
cada epoca gcotOg•ca. a5J. cuando lo5 gl..1c•arcs en las 
bJrrancas de Las Lomas se dcn•llcron. a !anales de kJ 
T creer a Glacaac•Cm. los depOsitas fluv•al<.:~ 
corrc~pond•cntcs llormadus al ~·e de lo5 Jb.Jrucos 
vqlcttmcosl rcsultJron mucho m.:.ss potentes y e• tensos 
ouc los or!(]•nados a !anales Oc l.J Cuarta Gl.JCL.Jc•ón, con 
mucho menor CSP<-~Or Oc l.ls cut.ncfl.JS Oc tuclo 
Con~cucntcmcntc. y gcncr.lhzando, puede tklblar~ 

de una zona de tranSict6n interostratif•cada camb•anlc y 
ancha at p•c de Las Lom.1s, es la arca conhcnc en sus 
portes rtl.l' ¡¡rolumlas. <lcb.J10 <le la llam.J<l<J CaP" Dura. 
dcpO!:o•tos caót•cos UI.JCI.Jk."5, Latl.l•,ICO~ y lluv•O<Jl.JCI..llc5 
caractcozados por enormes blOQues dcpos•tados crl l.l 
boca de las barrancas de San Angel. del Muerto. 
Mrxcoac. Tacuoova. Tarango y Rio Hondo lhg 101. 

ARCILLA 
~LACUSTRE 

D DEPDSITOS 
ALUVIALES 

[JTOOAS 

Ftg 10 Trensición intorestratifiC8da •nchtl 
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reCientes. y entonces sobrcyacen a los depósitOs 
lacuslres. como lo mueslra la frg 3; !al es el caso de la 
cubrerla de suelos negros, org~nrcos, arenosos y 
limoarcillosos del Holoceno, que se exliendcn desde el 

DEPOSITO$ DE TRANSICION 
-100m 

r1bcras del lago h1st6nco de los toltecas y mex•cas, 
Otra zona de transiCión mtercstrat•f•cada ancha se 
exlrende del valle de Cuaulepec hacra el sur lfrg 11). 

~ARCILLA 
~LACUSTRE 

['qSUELOS 
~ALUVIALES 

r;:'7'J BASAL TOS Y 
~LAPILUS 

F1g 11 Transición inrcrcsrrarificada angosra 

.3.3 
Condición abrupta cercana a los cerros 

presenla en el Peñón de los Baños. el Peñón del 
Marques. el cerro de ia Eslrclla y el cerro del Tepcyac; la 
eslralrgrafia lipica de eslas zonas es!~ inlegrada por 
la scrre arcrllosa lacuslre rnlcrrumprda por numerosos Es la condrción se identrlrca en el con lacio enlre los 

rellenos de la cuenca y los cerros que sobresalen de 
d1cho relleno, a manera de •slotcs; en c::.tc caso. tos 
depósrlos lluvrales al pre de los cerros son pr~chcamenle 
nulos. lo cual ong•na Que las arcillas lacustres cst~n en 
con1ac1o con la roca lhg 12). Esla lraf\SlciOn abrupla se 

-len les duros, de los malcrialcs erosronados de los cerros 
veCinOS, 

DEPOSITO$ 
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de los Baños se encuentran uHercak1cioncs de lentes 
delgados de traverlíno silícificado, producto de las 
emanaciones de aguas termales; lo anterior se ilustra 
con el sondeo de cono eléctnco que se presenta en la 
f¡g 13 . 
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.4 
Depósitos de lomas 

4.1 
Caracteristicas generales 

La zona de Las Lomas esttl formada por las serranias 
que hm1tan a la cuenca al pon•cntc y al norte. además 
de los derrames del X1tlc al SSW. en las s•crras 
prcdom•nan tobas compactas de ccrncntac•6n v.:malJic. 
deoOs•tos de ongcn glac•al y aluv•oncs. Por su parte, en 
el Pedregal del Xr!le. los basaltos sobrevacen a las tobas 
y dcp0SIIOS fluv•glac•alos mas antigUOS. 

4.2 
Zona poniente 

al S•crra de las Cruces. Está con5tltu•da por aban•cos 
volc3mcos. caractcnzándosc superfic•\llmcntc por l.J 
acumulac•On de matcnalcs o•roclast•cos dur¡,mtc su 
act1v1dad cxplos•va (pnnctP')Imentc en el Phm.:cno 
lnlerrorl v Que fueron retransportados por ayu.r v hrclo 
en Coceas postcnorcs. 

En la formac•On de Las Lomas se otJscrvo111 los 
stgUientcs elementos htolbg•cos, producto Oo crupc10ncs 
de grandes volcanes andcsillcos cstrattltcado5. 

Horizontes de cenizas volcánicas. De gr.Jnolumctria 
vaoablc. productdo~ por cruvcroncs vtulcrua::; que 
formaron tobas ccmcnt.Jd.Js Ucpos¡t.Jdas a decenas de 
ktiOmcttos de dtstancl.J del cráter. 

Capas de crupctoncs pumiucas.. Corrcsuond•cntcs a id 
achv•dad volctsruca de m.Jyor vrolcnc~ y que se 
dcpOSI\.Jron como lluv1J. en <:apa5 Uc gran umlornnd..J<.I 
ha5ta lugares muy dt5t.Jntcs del cr~ter. 

Lahares. Ocftntdos corno iltumui.Jctonc:. c:.JÓit<:aS Ue 
lT\oJICilo)l ptrOC~SitCO .Jrt,JSII.JlJO lcni.JrHCillC en CUIIIl:lllc:. 
luboC.Jd.JS por agua. genera~:; ~or lluvrJ torrcncta: 
•nmcdt.J\Js a la crupcrOn 

Laharcs c&~ltcntes. Corrc-5pood•cntc:. .J corrtcntcs 
tmpui:J..JO.JS y lubuC.Jd.ls por g.J~S c.JIIcnt~. son LJ::, 
menos lrccucntcs ya que C5ol.::tn asoc&.Jd.:l:. J l''u'-'c•onc::; 
PJrO••smtc.J=. de ca\rJorthn..Jri.J v•olcnCl.l. LJS arPn.r-. y 
grJva5 ollu•cs s.on I.J~ En:~:; rcvrC""...cnl.lllv.J:. Uc c~lu:.. 
OCIJOS.•tu~ 

Depósitos glaciales. Cmacterrzados por grandes 
bloques angulosos en una matriz más fina, dtspucstos on 
lorma caótica; estos depósitos generalmente presentan 
un color rosa. 

Depósit_os fluvioglaciales. Producto del ~rrastre del 
agua QUe se dcrulc y sale del glacial; se d1stmguen por 
su ligera cstrattf•cacJOn. 

Depósitos fluviales. Correlncronal>les con la lormacrón 
cltlstrca aluvral del relleno de la cuenca <.Jel Valle de 
MéxiCO. 

Suelos. Producto do la ~Iteración de luhares v cenizas. 
<le color ro¡o v gris ~sociados a clrmas húmedos v 
á11dos. respectivamente. 

Por otra parte. los depósitos más ~ntryuos presentan 
lracturamiento v lall~mrento tectónrco dirrgidos 
prmcJ~ulmente al NE. dtrccciOn que manhcncn lu 
nlJ\•oria de las ba~ranc.Js de la zona. 

bl Pedregal del Xi!le. Del cerro del Xrtle de~cendió, 
hace unos dos mrl ~ños. una extensa colada <le lavas 
OOsáiiiCiJS; sus numerosos (lujos cul.Hicron las lom.Js al 
p1u del volcbn A¡usco y avanzaron en sus trentes hasta 
L1 plamctc lacustre entre Tlalpan y !;.-m Angel. Las lavas 
dcsccndtcron sepultando dos importantes valles 
nnltguos· uno en el Sur. Quu se diugía autcuorrncnte a 
las r u entes Drotantcs <le Tlalpan; otro en el Norte. el 
m;rvor. que ~e extendia entre el cerro ZJcal!épe!l y las 
lomas de Tarango. Eslc üllnno valle contaba con dos 
c..Jtx."Ccrus. una on los llancos orientales del cerro de la 
Palma v la otra en la bnrranca de La Magdnlena 
Contreras filo 141. A la zon~ cubrerta por lavas. se le 
•dcnhflc.l como los IJCdrcgalcs de: San l\.ngcl, 

~--:--. 
1 . 

San franosco, Sanla Ursul~. Carra:tco y Pa<.hcrna. 
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Por otra parle, debe haber existrdo otro imporlaote 
valle aún más al Sur, entre las Fuentes Brotan tes de 
T/,1/pan y la srerra de Xochitepcc; este valle tuvo su 
1/recera en Monte Alegre. Este afluente debe hatJe· 

·'"'o sepuliado durante la erupCión del A¡usco, en el 
CuJiernzmo Superror. 

Muy anterrormente a la erupcr6n del Xllle. en el lllrn01s 
(hace 200 OC() arios/ avanzaron grandes cuerpos de 
hrclo, estos glacrarcs fluyeron de la barranca 
de La Magdalena Contreras hasta las parles l>a¡a; de la 
,1n1rgua planicie lacustre, acercándose a lo que hoy e"J 
San Angel 

SSE 

. '0··: .. . . . 3 . . . . . . . . . . . . 
. .. 

Indicios de morrenas con mullitud de bloques grandes 
se han encontrado en San Angel así como en las 
Fuentes Brotantcs; por consrgurimte, deba¡o de las lavas 
del Pedregal de San Angel deben exrstir importantes 
acumulacrones de morrenas y secuencras fluviogtacrales 
derrvadas de su erosr6n. Por otra parte, también puede 
asegurarse que antes de que las lavas del Xrtle cubrieran 
el srtro, este valle fue inundado por otras coladas l~vicas; 
en el corte geológico de la frg 15 se rlustra 
csqucmátrcamente la cstratrgrafía descota. 

NNW 

::.__· -~=--~ _-_ -_ -_-_-_--0-------_ 
------~---

1 ALUVION 
7 BASAL TOS PEDREGAL DEL XfTLE 

.iASAL TOS CHICHINAUTZIN 
TOBAS. ARENAS Y DEPOSITO$ FLUVIALES 

-- ---

5 ACARREOS FLUVIOGLACIALES 
G FORMACION TARANGO 
7 SIERRA XOCHITEPEC 

Frc.; 15 SCCCIÓII Cluclun.Jufl¡II·LOITJ.J:> cortJndc.: el Pcdlt..'f)JI t.ie s.m An.Qcl (corro 11-11' eJe la f¡g 14) 

4.3 
Zona norte 

EstJ rcgr~m corrc::.pondc J I.J srcrra de GuJt.JJiupc, ~e 
1n¡,~grJ prrn=rpalrncntc por rocas volc..'lrucac; U.:.~cíllc:¡s y 

J:"'lUt:os:trcas. en fortn.J de un con¡unto de clcvaooncs 
d~.nTHC.JS que 5C e•trendl:n de:.dc el Tcpcy,JC, en el Sl Ue 
la srerra. hasta IJ 10na de O.Jrncntus. en el NW [rr :;u 
p.Jrtc ccntrJI. C51cJ 51Crr.J C:>I..'J JICCIJd.J por utr tJI.liJCfl 

fliJC :;e e .. trentJe JI NNE. lorrn..1nJo el vJile t.k · 
CuduiCDCC, en el (').!ICrTIU ~eptcnltrunul Ue drl.IIU ur.;L~..:n 

,. ry:-n6trcomcn:c Jr(j.JdO .J 01. ~ eleva lJII vok~n. CIJ'f",r:. 

cumo:cs cro~ronadu5 con:.trtuyt'n IJ:> porurHw.:; m.):. alt,1:. 
eh: 1.1 ::.rcrrJ de Guad.JiuDt.· y 5e dcnornrno.J el cerro 

1 lt'~, r•.¡jrCS 

li ¡r;ctonrsmo QUL' h.J rcgrUo el vulcaru:.mo de la SICII.l 
GL' GJJCl,¡lupc rcmon:,1 .11 r.1roccnu Mcllru, cun:;r:;:l' 
ele :rJ::tur.Js y lal:as Ourull.JJ:.. ,11 l ~E [1 t]r;Jbcn eJe 

Cuautcucc. como 5e tlr¡O, ul.K.Ucce J un IL'(.Iuor:.rno 
Ct1rrj'.~:o al NNE. ocurrrtlo en el Mroccnu Supcrror 
r.r,., ···1cntP.. un tcctonrsmo uru~ntJdo h.JC&J r.l lNE . .., . 

. liCrldO (:/1 dHCCCr(Jil Con t.;] .JiHICJflllt.:IIIO c..JL- lJ !.ll'lf.l 

de S.Jnta Catarina, afecta a la totalrdad Uc la sierra de 
Gu~<.I..Jlu'->C en el Plioceno Supcflor y P/cJstoccno. 
Un~ co.u~ctcristiC.J do la srorra de Gu~1t..IJilJPC son los 

polen tes depósitos de tobas amauiiJs que cubren 
lu~ pre5 de sus numerosas elevaciones en forma de 
at;,,n,cos aluvralcs. (::;t.Js tobas cons1sten de estratos de 
vH.JIIO pumitlco f.no a grue:.>o; son los productos de las 
r.tupc•oncs vtolentas que generaron lc1 stcrra de 
Lr:.. Cruce=> <.Jur;mtc el Mtoccno y Plct5toccno lnlcuor. 

OurcJrdc el Plcr!ttoceno McUro y Supcoot, las 
o•,t.rlacronc-:. clrm.JIIcas produjeron penados ylacr.Jius e 

· ullcr~JL1cralc~. que somctrcron a la stcrra de Guadalupc a 
cu.IO$ de croJJÓtl pluvral y cóllc.1. lormtmdo~c pcquurlos 
llr:pú::.llu:> de diuvtoncs y locss. Ftnalrncnto. al azolvarso 
L1 r:ucnr .. 1 de MCxrco a consccucncr.J de la lormacr6n 
d•· 1.1 ~~erra úe Chrctunaut¿an, la sierra de Guaúalupe fue 
rodeada por dcJ,Jósllos aluvtalc::; y la~.:ustrcs en el sur, 
t'~lc y nurtc; de estos dcpú~ttos emerge esta stcrra hoy 
C(HT10 isJa. 

'• ,, 
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3 
Zona do Lomas 

En la lorm<JCLón de Las Lomas se observan los 
sigUientes elementos lltológLcos. producto de erupCiones 
de los grandes volcanes andesiticos estratdrcados de la 
sierra de las Cruce~· 

• Horrzontes de r.en·zas volc.'lnrcas. 
• Capas de erupcrones pumiticas. 
• Laharcs. 
• Avalanchas ardientes. 
• Depósrtos glaciales. 
• Depósitos fluvloglaclalcs 
• DepósitOs fluv1Jics. 
• Suelos 

Eventualmente se encuentran rellenos no 
compactados. uhhzndos p.Jra nJV~l.Jr terrenos cerca d~ 
las barrancas y tapar accesos y galcri¡¡s de mLnJs 

antrguas 
Todos estos matcnalcs nrcscntan condLCLoncs 

irregulares de compaCLC1iHJ v ccmcntac•ón. ouc 
dctcrmman lu cstabrhdad de las cxCtivacLoncs en C'ilJ 
zona: por ello, cxccotuandu a los cortes en lah.Jrc:. 
comp.Jctos. en los dcm.)s dcpósllos pueden desarrollarse 
mccamsmos de falla 

Tobas y laharcs fracturados [stos rn.,tc11.1ic:-. nucden 
prcscnwr fracturas en tJcrecc•onc~ concwrcntl!5 que 
gcnerJn bloques potenc•.Jirncntc •ncst.:.al>h.:s. c~to:.. 

bloques pueden act•viHSC b..110 lil acc•On c.Jc un srsmo o 
por electo de t.J altcrac•Cm de l.1s supcrlic•cs Ut: 
fracturam•cnto. al c::.t;u sorr~t•Ua:. a un l•un"K.~ccrrnacn:o 
producto oc la mfrltrJcaón de cscurrrrn•cntos no 
controlados. En alguno' casos. ~1s IJII.Js IOCJic' en IJ 
supcrf•c•c del corte podnJn generar t.1lud~ rnvcrt•dos Oc 
estabrhdad prcca11a 

Un aspecto s•gnrf•c.Jt•vo de 1.1s tOb.Y •. e5 que al')un..1::t 
de ellas son muy ·rcsr~tentcs ill •ntcmrx.ora:;mu v que 
incluso endurecen al c:~tponc,sc al amb•cntc nucnt1.15 que 
otras son lacrtmcntc degrad.1t>tes y erosronat>tes 

Depósitos de arenas pumlticas y lahares de arenas 
azules. Estos suelos estan en estado semrcompacto y se 
mantrenen en taludes verticales debido princrpalmente a 
la cohesión aparer.te generada por la tensión superficral 
asocrada a su ba¡o contenido de agua; por tanto, el 
humedecrmrento o secado de estos matenales puede 
provocar la falla de los cortes. 

Lahares poco compactos y depósitos glaciales y 
lluvioglaciales. Estos depósitos presentan una 
compacrdad y cementacrón muy errauca, por lo que la 
erOSrón progresiva de Ongen CóliCO y flUVIal tiende 0 
generar depósitos de talud crecrente, que sólo detiene su 
avance cuando alcanzan el ángulo de reposo del suelo 
granular en estado suelto. 

De la descrrpción antenor se concluye que los 
prrncrpales agentes de activación· son el agua y el viento, 
por lo cual es necesarro proleger estos matenales contra 
un rntempensmo prolongado. 

Basaltos. Son los pedregales generados por el Xitle 
llrg 1GI. formados por coladas lávicas que presentan 
thscont•nUidadcs como hiacturils y cavernas. 
eventualmente rellenas de oscona. La estabilidad de 
c<cavacroncs en estos basaltos debe analizarse en 
luncrón de los pi.Jnos principales de lracturamiento y no 
de la rcsrstenc•a rntrlnseca de la roca; en el caso de 
cavernas grandes debe cstudrarse la estabrhdad de los 
teclros E11 la C<ploracrón geotbcnica do esta zona tiene 
u~::; valo1 el rcconoc•m•onto geológiCO detallado y la 
pcdoracron controlada con marlillos neumáticos on 
mayor número de puntos, que la obtención de muestras 
con barules de dramantc v máqurnas rotatorias. 

··' f, ·,,· 
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ZONIFICACION 
.GEOTECNICA 

En este capitulo se prcscnw lc1 zoniflcac•ón del área 
urban<J basoda en las prop•edades de comprcs•b•l•rtad y 
resistencia de los depós•tos caractcristJcos rjc ~ cuenca: 
I.Jcustrcs. aluviales y volc.)mcos; en la lig , 6 se presenta 
una zonificación actualizada que s•guc los lineamientos 
presentados oor Marsal y Mazar~ en 1959 lrel 31. 
OurJntc el estudio de una linea cspedl•ca del Mcuo. 
esta zoniliCJct6n debe consultarse para dcftmr en forma 
preliminar los pr'oblemas gcotécnicos q~o se pueden 
antJCipJr. rcluc,Onados con el d1scr10 y construcción de 
IJs cstJc•oncs y tramo~ •ntcrmcd,os. LJ zond,cac,on se 
complcmcntu con mformJción C!;triJtJg,.Ji•c.J tip1c..1, la 
cual pcrm,wcJ desarrollar las s•gu1cntcs crupas IOICaalcs 
del estudto: 

• RcalizJ~ un anáilJIS preiJmlnJr Ue 1.1:.; condiCI:Jnc:; de 
cstabliJdJd y comportJnucnto de 1.1 cstructul.J durJntc 
IJ con::;trucct6n y !unciQn,,nuento de IJ linea. J~ 
podr.'.tn IC.Jcnt,ftcarsc la::; .Jitcrnattvas dr. o;olucr6n 
fcJCIIblc .1 cstuc.J•ar durante el d1:>et•o o .:lnl11rvo 

• PI.JncJr IJ CJmpJt¡¡} de cxplor;,c,~>n. •Ur.ntdtCJndo lo::; 
Sll•o:; donde evcrHu.llrncntt: put:U;,n pre~~nt.u;.c 
condJCIOilCJ C5\r,llt1Jr:.t.c;.¡:-, uunplc¡;1:.. 

• EstJblcccr IJ::; tCcntc.J~ de c~ulorac'O'' v rnuestreo 
aphcob!cs en cadJ tramo de IJ lincJ 

.1 
Zono del Logo 

E:j\J ;onJ se C.JrJCicrt/,1 po~ lu·; '1r.1ndc:. c:;¡~orc:. de 
arcdi.Js bi.:JnO.J~ de at:~1 compre:.•tullckh~ (h~¡ \/!.que 
suOy<JCcn .J unJ co~.H.J cnlluH .. 'Cid.1 'SIJt~rho.¡l or c:.,>t~or 
vJtlablc en CJU.J Sil•o. dcocn<.ltcndo de ¡,, ltJC:.ih/.1Ctún e 
h:stona de cargas. Por ello. l..1 lor\J tlr.l L.t!JO ~ h.l 

dtv1d1d0 en trc:. sublona:. Jlt'nctu:ndo J l._¡ un;~ort.r:1o .. .1 

rclJtlvJ de do:-, factores •nUcpcndtcntt·::; J) el ~pc:.ur y 
PrDDH!dJOCS de I.J C05\tJ SUPL'IIIU.Ji. V lll l..l con:.ohdacuin 
lnOUCldJ en C.Jd.J 51110 
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1.1 
Lago Virgen 

Corresponde al sector oucme del lavo. cuyos !lUCios 
prácticamente han mantcrudo sus PIOpi..:'Jadcs 
mcctmicas desde su formacLOn. sin cnLIJ<Hgo, el rccLcnte 
desarrollo de esta zona de la ciudad. estoi incrementando 
las sobrecargas en la superl1c1e y el bombeo prolundo. 

La estrallgralia lip1ca de la sulJLona Lago Vllg< 1ba 
de la Capa Dura se 1lustra en la J,u HJ. en la tablu se 
prcsuntan las propicduUcs mcdLUS eJe los c::;twtos. 
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1.2 
Lago Centro 1 

Est.l asoc1ada al sector no colonial de la c1udad. que 
se desarrolló desde principiOS de este s1glo y ha estado 
su¡eto a las sobrcC<Jruas generadas por construcc1ones 
pcqucilJs y mcthanJs; I.Js prop•cdadcs mccálllcas del 
subsuelo en esta sublOnJ representan una condtciOn 
intermedia entre Lago Vlfgcn y Lago Centro 11 

Las características estratigraf,cas prop1as de esta 
subzona se presentan en la tabla 2. y en la lig 19 la 
rcs1stencia del cono eléctrico de la sene arcillosa 
su penar; es .mtercsantc comparar esta figura con la 
lig 18. parn observar el incremento de resistencia 
onginado por las sobreC<Jrgas. 
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TAOLA 2. ESTRATIGRAFIA Y PROPIEDADES. LAGO CENTRO 1 

l ~-r><::.o·. t. en c. en 
1'/' (fl t J rn' 1/ml 

4" G 1 G 4 

:'0 .. :J) 1 2 1 a 2 

J :l ~~ ~ ,, 1.G O a 10 

~l ,1 10 1 3 a 1 35 5a8 

• t n or~lcn lk' .10.J•I(.•ún ,, p,J' Lor lk' 1.:1 ~pedo< IC 

'' L,) u·'I!Oin'l.,)(.t0n Oi',flOI"IIt,k,: C"!. rnu~ llrntl.)U.} k.r .. t)ool,'t"••tttY.. ~t.~n~ COUC'"'...pondcn o1 PfucbaS lr~a~'cs CU 

JI. en 
grados 

25 

25o26 

156 



E 
N 

o 
<l: 

1.3 
Lago Centro 11 

Esta subzona corresponde con la antrgua traza de la 
Crudad, donde la hrstom de cargas aplicadas en 
la superlrcie ha srdo muy vanable; esta srluacr6n ha 
provocado que en esta subzona se encuentren las 
S1Qu1cn:cs condiCiones extremas: al arciiiJs fuertemente 
consolrdadas por electo de rellenos y grandes 
sobrecargas de construccrones aztecas y colonralcs. 
bl arcrllas blandas. asocradas a Jugares que han alo¡ado 
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plazas y ¡ardrnes durante largos penodos de tiempo, y el 
arcillas muy blandas en los cruces de antrguos canc · 
Asrmismo. el intenso bombeo para surtrr de agua · 
crudad se rcllc¡a en el aumento general de la rcsis. 
de los estratos de arcrllas por electo de la consolidacrón 
rnducrda, como se observa en la lrg 20, que convrene 
comparar con la 18 y 19, en la tabla 3 se resume I.:J 
estratrgralia caractcristrca de esta subzona. 

liMOS Y ARtNAS AROLLOSAS 

AllCILLAS LACUSIRLS 

~r.:·f~----------

1 OUJ\ IIOURAI 

IOUA:O 

IOOAWIOLI\NOAI 

1 UUA IV IDUitAt 

IIIN Ull ~ONOLOI 

F19 21 Estrat1grafía típica en la zona de transición alta 

TAOLA 3 ESTRATIGRAFIA Y PROPIEDADES, LAGO CENTRO 11 

l:.pcsor. (. Cll c. en /d. en 
[~:IJIU" cr: rn t/rn·' tlm1 grados 

Coslr.:t !:..UUCIIICi.Jl La 10 1 7 4 25 

SCIIL' LJfCIIIO:..J ~UPCIIOI 70 .1 2'.J 1 3 3 
C.Jpa dur .J • • 3 ,, !:> 1.5 a 1 6 O a JO 25 a 36 

Scnc .lrc,IIU"....J uliL"IiOI ¡, ·' u 13a 14 6 a 12 ·~· ·~ 
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2 
!ona de Transición 

lt ;tratificada del poniente 

Es la lran¡¡¡ comprendtdu entre las zonas del lago y de 
Las Lomas; en esta zona se alternan estratos arcillosos 
depostludos en un ambtente lacustre con suelos gruesos 
de o¡¡gen aluvial. dependtendo sus espesores de las 
transgrcsrones y regresroncs que cxpcrrmcntaba el 
an!lguo lago. 

La frontera entre IJs zonas de transrcr6n y del lago se 
dcfmrO donde desaparece IJ sen e arc•llosn mfcnor. que 
corresponde aproxrmad.Jmcnte con la curviJ de ntvcl 
donde la Capa Dura est<l a 20m de prolundtdad 
respecto al nrvcl mcdto de IJ planrcrc 

Convtcnc divtdtr cst.J ltJnstci6n en subzonas. en 
!uncrón de IJ ccrct:miu J Las Lomas y sobre todo del 
espesor de suelos rclatrvJmcnte blandos. se rdcntilrcan 
así las transicrones alta y bJJJ. que se dc-:.cnben a 
:ontmuacu:m 

al TransictOn Alta. Es lo subzona de .transtciOn mao 
~r6xr~n<1 a Lus Lomas: prcscnt¡¡ I((Cgulandadcs 
'1Stral!gr.Jhca~ producto de los depósllo-:. aluvralcJ 
:ruzados, la frecucnc1a y diSPOSJCrOn de .estos depósttos 
jepenac de la ccrcaníJ u ant1guu::; barrancas. Oa¡o estos 
:nat' ~s se encuentran cstr~11os arcrllosos que 
..,,. ~~en a los dcpós1 tos prop10:0 de Lus Lomas 

.) 

1..u cstrJI¡graliJ comünmcntc.: cncontrJdJ llene lus 
:araclcrisltCJS onotodas en 1.1 tablo 4 ll19 221 
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lll Transrcr6n [Ja¡a. Corre5ponde a id tr~nsrcr6n vecma 
u l¿:¡ zona del lago, aquí se encuentra ~,:, senc arcillosa 
supenor con mtcrcalac•onc::, de estratos hmoarcnosos de 
ongcn aluv1al. que se dcpos•taron durante las 
regresrones del antrguo lago. tsle proce~o dro 011gen a 
una estratrlrcacr6n comple¡a. donde los espesores y 
propredades de los materrales pueden :cncr varr.Jcrones 
1m por tan tes en cortas d•~tanc1as. dcpcnd, .. :ndo de IJ 
ub•cac16n del SitiO en cstuc.lio respecto a las corru.:ntcs de 
ant1guos ríos y barrancas. 

Por lo Jntcnor. puede dccusc 4uc l..;s c;JractcristJG.aS 
CStrallgrMrcas de la parte supe1101 de J.:¡ 11Jn51CI0n b;)¡a 
son Slm•larcs c1 la subL0/1.1 del Laoo Ccnlro 1 o Ccnuo 11. 
tcn•cndo en cuenta Que al la costra supcrliClal cstu 
lormada escncralmentc por dep651los aluvralcs de 
caooc•dad de carga no unilormc. bl los matcuulcs 
comprc::,Jblcs se cxllcndcn UnacamcntL: u ... uolunO&dJdcs 
mjxunc:;.:. d\.:1 orden de vcmtc metro:;, ci ..!AISle 

mtcrcstratJhcacH:m de ,.HctH.Js y suelo::. lunoarcno:.;.u:.. y 
dl se presentan manto~ coluado::. 

[n la ltg 23 se mucstrJn lo::. rc::;uiiJUo:. Oc un sonUco 
de cono C..Jractcll:..tiCO Oc CSI,J Suluon~ 

.2.2 
Abrupta ccrcilna a los cerros 

Es lil transrc¡Or• entre la lOil.J th . .:l i..JI]LI y ceno:., ;u:.l.JlJu:; 
como el de! Pcf10n Oc lo:. Ut.JflO:... cr• l..J quc oHLIIIJ:. 

lacustre::. cst.Jn IIIICrc.JIJdJ::. con nurncro:..o:.. lt.:ntc.:> (JL: 
HTl.Jtcnale:. crosronJdO~ th.: IOJ ceo u:. y ILJ:.t.J lente:.. 
dCI').JdO:) de trt.~vcrtrno SilrCilreiJdO LJ Ir~ 13 :A! lllJ~I:a IJ 

complc¡•dad cstratrgr.Jirc.J de una (.h.: c:..t.a:.. :run~•Cionc::. 
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l. INTRODUCCION 

1.1 PLANTEAMIEl\TO DE OBJETIVOS 



( 

, , 
, ·· UNIDAD TEMATICA 1 .- INTRODUCCION 



CIMENTACIONES 

La rama de la Mecánica de Suelos que estudia el comportamiento de las 
cimentaciones de las estructuras civiles se denomina "Ingeniería de 
Cimentaciones". Ciencias afines: 

1.- Física 
2.- Matemáticas 
3.- Geología 
4.- Geot,'Tafla 
5.- Estadística 
6.- At,'Tonomía 
7.- Sociología 
8.- Psicología 

La Física, con sus ramas Mecánica y Química, pennite el entendimiento de los 
mecan1smos de compmiamiento del suelo como son los de falla, que conllevan 
al concepto de capacidad de carga; los de defonnabilidad, que penniten 
estudiar los hundimientos probables de la estructura y su cimentación, etc. Esto 
a través del planteamiento de modelos flsicos cuyas ecuaciones diferenciales es 
posible resolver gracias a las Matemáticas. 

La Geología auxilia en el estudio del comportamiento de conjunto de grandes 
masas de suelo a través del examen del origen y fonnación de los depósitos de 
suelo: intemperismo, meteorización, viento, agua, tectónica de placas, etc. 

La Geografia permite diferenciar cambios en los tipos de suelo debido a 
agentes climáticos por su ubicación geográfica. Por ejemplo se tienen suelos de 
tipo arcilloso de características muy distintas en las costas del Pacífico o del 
Atlántico que en los valles de las cordilleras montañosas. 

La Agronomía, a pesar de sus diferencias conceptuales con la mecánica de 
suelos y el estudio de cimentaciones, auxilia en ocasiones en la clasificación de 
las distintas capas de suelo. 

La Estadística es una rama de las matemáticas no muy utilizada en la mecánica 
de suelos de cimentaciones y hasta puede decirse que los geotecnistas 
tradicionales la ven con desprecio pero algunos investigadores han reconocido 
su importancia y se esperan frutos en el futuro. 



INTRODUCCIÓN 

La .presente publicación es un compendio de hechos y experiencias recabados de la literatura 
sobre el subsuelo· de la Cuidad de México y el comportamiento de cimentaciones construidas 
en ella, que ~~ han publicado durante los últimos cuarenta años. El tratamiento de los temas no 
es exhaustivo ni pormenorizado, sino mas bien de tipo conceptual, ya que el objetivo es orientar 
al lector no especializado o con limitada experiencia en la interpretación de la normas del 
Reglamento de Construcciones por lo que se refiere diseño y construcción de cimentaciones 
en el Distrito Federal. 

Las características' mecánicas de los depósitos lacustres del Valle, el fenómeno del 
hundimiento del terreno debido a la explotación de acuíferos del subsuelo y la sismicidad local 
inducida por perturbaciones telúricas en la vecindad o gran distancia de la Cuidad, son tres 
factores que influyen significativamente en el diseño de las estructuras y sus correspondientes 
cimentaciones. Además, son determinantes los procedimientos constructivos aplicables a 
excavaciones profundas así como el hincado de pilotes en las zonas 11 y 111 1 que contienen 
estratos de usos blandos, arcillosos y limosos separados por capas de espesor variable. 

Se incluyen notas estrechamente vincul~das a tópicos de Reglamento y otras relativas al 
ambiente geotécnico que prevalece en el Valle de México. Las últimas hubieran pod1do ser 
descartadas, refiriéndolas a las publicaciones originales. EJemplos de ello son: la descripción 
del hundimiento de la Cuidad, la prueba de carga en una zapata, la extracción de pilotes.para 
medir adherencia y su evolución posterior, los efectos de cargas prehistóricas, etc. Por razones 
de conectividad se han insertado resúmenes de tales temas informativos. 

Esta edición preliminar de notas sobre el diseño y construcción de cimentaciones en el Distrito 
Federal es un primer 1ntento que, sm duda, será mejorado y enriquecido paulatinamente con la 
colaboración y experiencia de los profesionales involucrados en el desarrollo físico de la 
Cuidad. 

1 En el texto se usaran indistintamente como términos equ1valentes: Zona t = Zona de las Lomas; Zona 
tt=Zona de Transición, y Zona lti=Zona det Lago o Lacustre. 
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RECONOCIMIENTO DEL SITIO 

Al respecto, el Reglamento de Construcciones establece la necesidad de examinar. las 
condiciones presentes y las del pasado que afectaron al predio o lote en cuestión. cabe 
preguntar: ¿Cual es el objetivo de tal requerimiento? Hay que empezar por señalar que en el 
·área del Distrito Federal, parte integrar.te del Valle de México, las características estratigráficas 
y propiedades de los suelos hasta las profundidades de interés para el especialista. en 
geotécnica pueden variar notablemente, desde terrenos firmes o poco deformables y 
resistencia al corte relativamente alta, hasta zonas ubicadas en el fondo de los antiguos lagos2

, 

donde se encuentran estratos de suelos arcillosos y limosos muy compresibles y de baja 
resistencia al corte , así como pequeños valles en las sierras de Guadalupe y Las Cruces 
tapizados por depósitos eólicos de arena mediana a fina en estado suelto. Si a tan diversa 
condición natural se agregan las alteraciones producidas por el hombre (sobrecargas, minado, 
explotación de acuíferos), es obvio concluir que la disposición reglamentaria no se resuelve con 
el simple examen de las construcciones que rodean el predio. Los casos que se mencionan a 
continuación dan una idea de la extensión de las averiguaciones necesarias para conocer los 
factores que pueden condicionar el diseño de la cimentación del nuevo inmueble y explicar, en 
su caso, el comportamiento inesperado del mismo después de terminada la construcción. 

SOBRECARGAS ARQUEOLÓGICAS. 

Al Instalarse los aztecas en el Vaile de México, previo acuerdo con los reyes de Texcoco, 
Coyoacán y Atzcapotzalco, ocuparon el área inundable del lago de Texcoco; podían además 
tener acceso a tierra firme por caminos bien definidos hacia canteras y bosque como fuentes 
de materiales para la construcción. Después de un lapso en que las edificaciones eran ligeras y 
adaptadas al ambiente lacustre, fueron los aztecas creando zonas libres de inundación 
mediante rellenos artificiales, principalmente constituidos por fragmentos de roca, gravas y 
arenas. Debido a la baja resistencia de los suelos en el fondo del lago, tuvieron que recurrir al 
uso de enramadas entre capas de relleno3

, con objeto de evitar su penetración y la falla local 
del terreno. De este modo y a través de la consolidación de las arcillas lacustres, fueron 
construyendo una extensa plataform<J que cubrió toda el área ocupada por la antigua capital de 
los aztecas, Tenochtitlan. De acuerdo a exploraciones rec1entes, los espesores del relleno 
variaron de 2 a 1 O m con máximos en la zona ocupada por el centro religioso, 
aproximadamente localizado en lo que ahora es el Zócalo de la Ciudad de México. La urbe 
azteca se extendía hacia el poniente ocupando los terrenos de la colonia Tlatelolco, donde 
quedó emplazada la hoy denominada Plaza de las Tres Culturas (azteca, hispánica y 
moderna). Los limites de esta zona de la Ciudad, sobrecargada fuertemente por los rellenos 
arqueológicos, no son bien conocidos; por ejemplo, se sabe que uno de los accesos principales 
a la sede de los aztecas coinc1de con la calle de Tacuba; este camino fue construido también 
previo relleno del fondo lacustre, y por tal razón era a principios de siglo una franja hundida 
sobre la que el lng. Roberto Gayollocalizo el colector central de la Ciudad. 

2Lagos de Texcoco, Xochimilco y Chalco. 
3Versión antigua de lo que hoy se conoce como "tierra armada". 
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SOBRECARGAS HISTÓRICAS. 

Como es sabido, el periodo inicial de la conquista hispánica se caracterizó por destruir los 
pnncipales centros religiosos y cívicos de las culturas indígenas, con la consiguiente alteración 
de las sobrecargas sobre el terreno (descargas e invasión de nuevas área), lo que fue un 
cambio significativo en el caso de la Ciudad de México desde el punto de vista geotécnico. Los 
constructores españoles del siglo XVI importaron técnicas diferentes y extendieron las 
edificaciones fuera de la zona ocupada por Tenochtitlan, conformándose así y través de tres 
siglos un nuevo centro urbano, del que es parte representativa lo que se ha dado en llamar la 

. ( 

Traza de la Ciudad. La edificaciones pesadas de la Colonia (Palacio de Cortes, hoy Palacio 
Nacional; la Catedral, iglesias y conventos; los acueductos, etc.) cimentaban sus muros de 
mampostería sobre estaciones y las viviendas menores sobres zapatas corridas fabricadas con 
materiales pétreos y mortero de cal. En la figura 1 se muestra la nivelación de la Ciudad hacia 
1982; en ella se indica los límites de la antigua Traza. Los efectos de las construcciones, a 
juzgar por las diferencias de nivel, son tenues; stn embargo, alrededor de la Catedral existía 
una zona relativamente alta ( elev. 2239), mientras que al poniente y en correspondencia con 
las calles de Tacuba y de 16 de Septiembre penetraba hacia el este la curva de la elev. 2238. 
Fuera de los límites señalados en la figura 1, la densidad de la edificación era muy baja y 
constitutda por viviendas de uno a dos pisos, o sea que debe considerarse como terreno virgen 
esta parte del lago de Texcoco. · 

SOBRECARGAS MODERNAS 

En el primer tercio. del presente siglo, la zona urbana de la Ciudad se extiende 
horizontalmente, la -ponstrucctón es muy uniforme (dos a tres niveles) y la población se 
incrementa de 500 000 a 1.2 millones de habitantes (tasa de crecimiento de 23 000 hab/año); 
los servicios de abastecimiento de agua y drenaje funcionaban de acuerdo con lo previsto por 
el diseño de ambas redes construidas entre 1900 y 191 O. A partir de los años treinta (fig. 2) la 
población aumenta a razón de 55 000 hab/año; esta tasa de crecimiento se duplica de 1960 a 
la fecha. Desde 1940 y en la parte céntrica de la Ciudad, se inicia el desarrollo vertical de 
inmuebles y es necesario ampliar la provisión de agua potable con redes locales abastecidas 
P8' pozos perforados en el área urbana. Ambos factores tnfluyen notablemente en el diseño de 
las cimentaciones, como se vera en capítulos posteriores. 

IMPLICACIONES DE LA HISTORIA DE CARGAS. 

Debido a las características del subsuelo de la Ciudad, el efecto de construcciones antiguas 
suele. ser relevante en el diseño de los nuevos inmuebles. Muchos casos de mal 
comportamiento de la cimentación puede explicarse por las condiciones diferenciales de 
compresibilidad y resistencia al corte de las arcillas bajo el predio, ocasionadas por sobrecargas 
que actuaron en el pasado. EJemplos conocidos: la Biblioteca Nacional' construida sobre uno 
de los caminos de acceso a Tenochtitlan5 

, y que a causa del hundimiento de la Ciudad fue 

' 'Antigua lglesta de San Agustín. 
5 Camino azteca que se prolonga hasta Tletelolco. 
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seriamente afectada por asentimientos diferenciales en la últimas décadas; otro caso es el 
moderno edificio de la Secretaria de Relaciones Exteriores, ubicado en la vecindad de terrenos 
de Tlatelolco rellenado por los aztecas, y que desde .la etapa constructiva comenzó a 
desplomarse hacia la esquina sudoeste; finalmente, cabe recordar la situación creada a una de 
las instalaciones del Centro Medico (1950), que fue necesario localizar en el predio destinado 
anteriormente al Hospital SOP, donde se había colado la subestructura de concreto e hincado 
en pilotes de madera hasta la capa dura. Una condición similar a la de este último ejemplo 
puede presentarse en los lotes ocupados por los edificios que sufrieron colapso o daño grave 
durante los sismos de septiembre de 1985 y fueron demolidos. 

TERRENOS MINADOS. 

Al extenderse la mancha urbana hacia los lomerios situados al poniente de la Ciudad, se 
ocuparon terrenos con edificac1ones cada vez más importantes, bajo los que existen minas que 
desde la época colonial se venían explotando para obtener la arena requerida por la 
construcción. Estas m1nas fueron abandonadas en las primeras décadas del presente siglo y 
sustituida por excavaciones a c1elo abierto. Sin mantenimiento de ademes y columnas, tales 
socavaciones subterráneas se han ido derrumbando y los accesos a las minas obstruyéndose 
por acumulaciones de escombro; al presente es difícil localizar las entradas a estas minas, y de 
lograrlo, es casi imposible definir procedimientos topográficos su desarrollo en planta. Esta 
situación creada por el hombre suele demandar tratamientos especiales del subsuelo 
(inyecciones, rellenos compactado~. Cimentaciones profundas, etc.) y en cierto's casos, hasta 
el abandono del predio por incosteabilidad. 

EXPLOTACIÓN DE LOS ACUÍFEROS DEL SUBSUELO. 

Como se indico en el inciso anterkJr, a part1r de 1930 se intensifica la extracción de agua 
med1ante bombeo en pozos municipales localizados dentro del área urbana, para suplir las 
lim1tac1ones del acueducto de Xochimilco construido a principios del siglo. Esta explotación 
genero hundimientos en los dominios del lago de Texcoco así como agrietamientos en varios 
sitios de la Ciudad, no solo en lo que era el fondo de dicho lago sino también en terrenos firmes 
de los lomerios ubicados al poniente Del hundimiento se conocen suficiente prec1sión la causa 
y los efectos, mientras que de los agrietamientos en el fondo lacustre y en la Zona de las 
Lomas se han propuesto mecanismos teóricos aun sujetos a comprobación mediante 
observaciones de campo 

El problema que enfrenta el especialista en geotécnia cuando tiene que investigar la evolución 
del hyndimiento y el potencial de agrietamiento en determinado predio, es la carencia de datos. 
Estos se empezaron a registrar a partir de 1938, primero por la Dirección de Geografía; 
después estuvieron a cargo de la Comisión Hidrológica de la Cuenca del Valle de México, SRH, 
y en época reciente, de la Comisión de Aguas del Valle, SARH; son bastante completas las 
nivelaciones de la Comisión Hidrológica en el período 1953-1968, y más espaciadas y erráticas 
las realizadas por la Comisión de Aguas en la última década, además, en este último lapso 
ocurre una rápida expansión de la zona urbana hacia el sur ocupando terrenos vírgenes de los 
lagos Texcoco, Xochimilco y Chalco, así como el desplazamiento de la explotación de acuíferos 
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en la misma dirección. La figura 3 muestra los limites aproximados de la mancha urbana del 
Distrito Federal en 1900, 1960 y 1985, que da una idea de la magnitud deLproblema en cuanto 
a mediciones de hundimiento, piezometría y agrietamientos, información indispensable para el 
diseño de las cimentaciones en la z0na lacustre de la Ciudad. 

CONSTRUCCIONES VECINAS. 

Dado el anteproyecto de una nueva obra se impone la inspección meticulosa del predio en que 
se va a construir y de las edificaciones aledañas. no basta un examen ocular de los inmuebles 
colindantes; es necesario averiguar el tipo de cimentación y estructura de los mismos, de ser 
posible obtener planos generales de dichas construcciones, edad y estado en que se 
encuentran, y evaluar las posibles causas de mal comportamiento, en su caso. 

Esta fase de reconocimiento del sif o es importante, ya que sus resultados pueden condicionar 
el diseño de la cimentación del nuevo inmueble, no solo para reservar su buen comportamiento 
s1no, además, evitar trastornos colindantes en la figura 4 se presenta lá nivelación de un 
edificio cimentado sobre pilotes de madera hincados hasta la capa dura; las deformaciones por 
emersión de estas estructura·, fueron tales que ocasionaron serios daños a varias 
construcciones vecinas. Cabe preguntarse: ¿Con que tipo de cimentación se debe diseñar los 
futuros inmuebles adyacentes al npoyado en pilotes de punta? nótese que la emersión de este 
ultimo es consecuencia del hundimiento provocado por la explotación de los acuíferos· del 
subsuelo 

Una de las causas significativas de destrucc1ón durante los sismos de septiembre de 1985, fue 
el choque entre inmuebles colindantes, no obstante que el reglamento en vigor establece el 
resquicio de separación. Es frecuente que, aunque se respete esta previsión, . dos 
construcciones adyacentes se acE:rquen y hasta se apoyen en los niveles superiores debido a 
asentamiento diferencial de las respectivas cimentaciones. Por efecto de la acción sísmica, es 
muy probable que tales edificaciones sufran daño estructural grave en la colindancia; se han 
dado casos en que los pisos superiores de un edificio alto se desmoronaron sobre el vecino de 
menor altura y que buen número de Inmuebles colindantes sufrieron roturas impresionantes en 
columnas. trabes y muros. 

CONCLUSIÓN. 

De las observaciones descritas se infiere que los estudios preliminares sobre las condiciones 
geotécnicas imperantes en un predio del Distrito Federal, lejos de ser mero formalismo, 
consti.tuyen una labor compleja y delicada por sus implicaciones en el diseño y la construcción 
de la subestructura en que se apoyara el nuevo inmueble. 
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FILOSOFÍA DE LAS CIMENTACIONES 

Leonardo Zeevaert W, Profesor Emerito, DEPFI, UNAM 

La filosofia de las Cimentariones en Ingeniarla Civil implica la necesidad de 

investigar en fonna continua las leyes flsicas del comportamiento del subsuelo, para 

poder en fonna gradual eliminar las generalizaciones emplrieas o estadlsticas, que sin 

embargo son anna valiosa para investigar la tendencia general de los fenómenos y de 

ahi establecer teorías e hipótesis de trabajo eliminando las desviaciones que puedan 

acarrear errores importantes. 

La ingeniarla de cimentaciones no es una ciencia exacta, sin embargo, se 

requiere suficiente precisión para asegurar el éxito en el diseno y construcción de una 

cimentación. Este propósito se logra cuando el comportamiento de las cimentaciones en 

el campo concuerda aproximadamente con las predicciones y los factores de seguridad 

usados, obteniéndose una actuación satisfactoria de la cimentación sin sacrificar 

economía. 

LC?s subsuelos dificiles se encuentran en aquellos sedimentos que se extienden a 

gran profundidad con media a muy alta compresibilidad y de medio a bajo esfuerzo 

cortante, y donde las condiciones hidráulicas juegan un papel importante. Además, la 

masa del suelo puede estar sujeta a fuertes movimientos inducidos por los sismos. Bajo 

estas condiciones ambientales el ingeniero de cimentación está obligado a emplear 

todos sus conocimientos y experiencia en el conocimiento de las propiedades del- suelo 

para seleccionar el tipo de cimentación y efectuar su diseno. 

Los aspectos de geología aplicada a la ingeniarla para el reconocimiento de las 

características estructurales y eslratigráficas del subsuelo usadas en un diseno de 

cimentación tiene importancia fundamental, ya que se reconoce que el comportamiento 

de un pequena muestra de suelo no es necesariamente representativa del depósito o del 

estrato de donde fue tomada. Debe tenerse presente que el ingeniero de cimentaciones 

__ , tendrá que trabajar con depósitos del subsuelo que están lejos de ser isótropos y 

homogéneos, de tal manera que su reconocimiento en el comportamiento del subsuelo 
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puede ser completo únicamente cuando considera las condiciones reales que pueden 

esperarse desde un punto de vista de geologia aplicada. 

Los factores de seguridad deben de tal manera de cubrir las posibles 

desviaciones de las teorlas y las hipótesis de trabajo asi como las propiedades 

mecánicas de los materiales y finalmente las desviaciones que en el diseno teórico 

pueden causar los procedimientos de construcción. Para lo cual es indispensable 

conocer las fuerzas involucradas por las condiciones ambientales esto es: fisiográfico

geológicas, sísmicas, hidráulicas, indice y mecánicas de los sedimentos, y funcionales 

del proyecto para las cuales deberá ser disenada la cimentación. 

El ingeniero de cimentaciones debe adquirir experiencia en el comportamiento del 

material en el campo y de las desviaciones que pueden ocurrir debido al diseno y 
cálculos teóricos que se apliquen, ya que deberá de esperarse que durante la 

construcción el diseno puede ser alterado en cierto grado, por lo tanto, debe procurarse 

especificar los métodos de construcción que sean compatibles con el diseno teórico y los 

factores de seguridad que fueron elegidos para realizar dicho diseno .. En los-problemas · 

de deformación, el suelo debe considerarse como un material de dos fases, esto es: La 

fase sólida representada por el esqueleto estructural y la tase liquida que queda 

representada por el agua intersticial. Estos dos factores deberán de estudiarse en forma 

separada, lo que implica; primero el conocimiento de las propiedades, esfuerzo

deformación-tiempo de los materiales y segundo, la actuación en la masa del suelo de 

las presiones hidráulicas y del estado hidrodinámico que se impondrá y de sus cambios 

durante la construcción o condiciones futuras a las que quede sujeta la obra durante su 

vida. 

La practica ensena por experiencia que la mecánica de suelos y el diseno de la 

estructura de cimentación no deben divorciarse debido a que debe existir compatibilidad 

entre estas dos ramas de la ingeniarla ya que el propósito final es poder llegar a 

encontrar la interacción que debe existir entre la estructura de cimentación y la masa del 

suelo. 
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En muchos casos y en problemas complicados la única fonna práctica de llevar a 

cabo la solución es elaborar hi¡::ótesis de trabajo para reducir las incógnitas a un número 

que pueda ser manejado por métodos sencillos, obteniéndose soluciones particulares 

que servirán para establecer una escuela de pensamientos en el diseflo integral de 

cimentaciones, de tal manera que los métodos usados serán función de la habilidad y 

experiencia del ingeniero de cimentaciones involucrado en un problema en particular. 

Existen en la República Mexicana muchos lugares en donde se encuentran 

condiciones difíciles del subsueb y que están sujetos a sismos destructivos, por tanto, 

será necesario investigar el comportamiento probable de la masa del suelo bajo la acción 

sísmica, generalizando las conaiciones del subsuelo para poder utilizar hipótesis de 

trabajo y métodos prácticos de cálculo. Esta generalización, sin embargo, deberá de 

efectuarse bajo una base racional utilizando todos los conocimientos de la Mecánica de 

Suelos que estén a su disposición. Considerando además, que el subsuelo no es 

homogéneo e isótropo. 

Las propiedades del suelo son más complejas que cualquier otro material, por 

tanto las hipótesis de trabajo y tt~orfas que se establezcan deben ser compatibles con el 

comportamiento en el campo para establecer las correlaciones más simples basadas en 

la estática del problema. El desarrollo de teorfas es necesario, pues es la base de 

comparación con el comportamiento real en el campo y correspondientemente poder 

eliminar _la inconsistencia del empirismo en el afán de obtener. procedimientos más 

confiables y técnicos para el análisis de la cimentación. 

La filosofía para un diseflo inejor y más económico de una cimentación 

determinada depende altamente de una investigación preliminar cuidadosa del subsuelo 

por parte del ingeniero de cimentaciones. En este estudio deberán considerarse las 

fuerzas ambientales y la compatibilidad con las propiedades mecánicas del subsuelo en 

conjunto con el tipo de estructura de cimentación sobre la cual se van a apoyar las 

cargas. En el diseflo de una cimentación, sin embargo, deberá de tomarse en cuenta 

que existen dos problemas principales que son: primero, la capacidad de carga del 

suelo, y segundo si los hundimientos totales y diferenciales son compatibles con la 
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estructura seleccionada y además con los requisitos que demande el proyecto estructural 

y arquitectónico. 

El ingeniero experimentado en mecánica de suelos, geologia aplicada y la 

ingenierla y comportamiento de estmcturas de cimentaciones en el diseno de edificios, 

deberá estar capacitado para poder visualizar como primer paso que cimentación 

seleccionar para su problema. Una vez hecho este análisis podrá investigarse el 

comportamiento cuantitativo de ésta con lo cual quedará justificado el proyecto. 

Con objeto de proporcionar la filosofla en la selección de una cimentación se hará 

una revisión de los tipos principales de cimentación que se adaptan a las caracterlsticas 

de los diferentes suelos. En esta selección se supone que el ingeni~ro de cimentaciones 

está familiarizado con las propiedades indice y mecánicas generales de los suelos Fig.1, 

y también con la forma en que se comportan los diferentes tipos básicos de estructuras 

de cimentación. Las condiciones hidrodinámicas iniciales pueden ser investigadas.por 

medio del uso de piezómetros, Fig. 2, los cuales podrán instalarse a diferentes 

profundidades cubriendo la masa del subsuelo por estudiar.·Conociendo las elevaciones 

piezométricas se podrá determinar la presión hidráulica con la profundidad. El esfuerzo . 

intergranular podrá entonces calcularse restando dichas presiones· hidráulicas de las 

presiones totales representativas del peso total del suelo. 

Asl pues, la selección del tipo de cimentación como anteriormente se ha descrito 

debe efectuarse después de haber estudiado primeramente las propiedades lndice, 

mecánicas e hidráulicas de los materiales del subsuelo para la localidad en cuestión, y 

segundo estimar el comportamiento mecánico probable que tendrá la estructura de 

cimentación elegida para las cargas que ésta deba soportar asi como de los 

hundimientos permisibles totales y diferenciales. Es también . de suma importancia 

considerar la disposición geométrica del edificio y las condiciones o requerimientos 

necesarios desde un punto de vista estructural y arquitectónico. En el caso de áreas o 

zonas sismicas deberán estudiarse las fuerzas que los temblores inducen en la masa del 

suelo, y consecuentemente en la estructura de la cimentación propuesta. 

. ·,._ 
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Los sedimentos no consolidados donde generalmente se apoyan cimentaciones se 

pueden clasificar desde un punto de viSta práctico en seis grupos: residuales, eólicos, 

aluviales)acustres, marinos y de piemonte, los depósitos de origen volcánico y glacial se 

pueden reclasificar en los grupos anteriores, la diferencia es únicamente de que se trate 

de materiales de caracterlsticas y ocurrencia piroclástica o elástica respectivamente, ya 

que los a!!~ntes de erosión y transporte como es el agua, el vapor de agua, el viento y la 

gravedad son los mismos. 

Cimentación en suelos residuales. 

Los suelos son el producto de la desintegración mecánica y alteración qufmica de 

los componentes litológicas de las rocas debido a los movimientos de la corteza terrestre 

y la meteorización respectivamente. La granulometrfa de los suelos residuales es muy 

variable, desde grandes fragmentos de roca hasta grava, arena, limo, arcilla y coloides. 

Por tanto, la compacidad relativa y cementación pueden ser muy variables. En mucho_s 

casos contienen materia orgánica. La meteorización puede alcanzar gran profundidad 

como es el caso de las zonas tropicales y subtropicales donde pueden encontrarse 

éompacidades bajas en· la parte superior del subsuelo debido a la eluviación. Las 

propiedades de compresibilidad pueden ser altas y la resistencia al esfuerzo cortante 

baja. Los perfiles de suelo residual se encuentran con espesores de unos cuantos 

centímetros hasta varios metros dependiendo del clima y del ambiente fisiográfico de la 

región en donde fueron formados. En regiones húmedas los perfiles son profundos 

encontrándose compresibilidades medias y baja resistencia al esfuerzo cortante. La 

hidratación de los silicatos aluminicos producen mmerales de arcilla. 

Eri las regiones áridas el material .es más estable y el perfil es menos profundo 

formándose caliche debido a la eluviación del horizonte superior. El caliche puede 

considerarse como buen material de cimentación. 

El tipo de cimentación que debe usarse en suelos residuales es a veces dificil de 

predecir. Generalmente los suelos residuales son materiales superficiales que podrán 

soportar zapatas aisladas o continuas y se encuentran generalmente con 

compresibilidad media, Figs. 3 y 4. Las zapatas continuas uniendo las cargas de la 

' ., 
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estructura por medio de vigas son 19specialmente útiles para puentear las cargas fuertes 

y controlar los hundimientos diferenciales a los requeridos por el proyecto. La parte 

superficial del suelo o sea el horizonte A contiene materia orgánica y no debe usarse 

puesto que la materia orgánica es sensitiva a cambios d humedad y oxidación y se 

producirán cambios de volumen fue:1es que no pueden predecirse. 

Cuando el suelo es del tipo expansivo podrán utilizarse cimentaciones de losas 

corridas nervuradas para aumentarla rigidez, Fig. 5. En el uso de zapatas aisladas, 

continuas o losas corridas deberán efectuarse análisis de hundimientos totales y 

diferenciales buscando la compatibilidad con las condiciones del proyecto en cuestión. 

La capacidad de carga de estos suelos puede variar de 0.5 kg/cm2 a 4 kg/cm2. En las 

regiones donde el horizonte A es altamente humitico y de espeso~ considerable, se verá 

la necesidad de utilizar zapatas profundas desplantadas sobre el horizonte B del perfil 

del suelo. 

Cimentación sobre Sedimentos Eólicos. 

Los materiales transportados por el viento forman depósitos de sedimentos los 

cuales deben estudiarse con especial cuidado. Estos sedimentos forman depósitos de: 

dunas, loes, tipos loesiales, playas eólicas, adobe y polvo volcánico. Se encuentran en la 

naturaleza con una compresibilidad de media a alta, su compacidad relativa es baja, se 

encuentran sin cohesión o ligeramente cohesivos. Los depósitos eólicos son 

característicos de las regiones áridas. El nivel superficial del agua se encuentra 

generalmente a grandes profundidades. Los depósitos eólicos, sin embargo, muestran 

cierta peculiaridad para cambiar sus propiedades mecánicas cuando saturan o sufren 

fuertes cambios de humedad. Por tanto, si las condiciones de humedad cambian estos 

tienden a compactarse, toman también el nombre de suelos colapsibles. Después de 

haber sufrido un cambio en las propiedades mecánicas estos sedimentos se comportan 

como materiales de compresibilidad de media a baja, y toman el nombre de depósitos 

eólicos modificados. La compacidad relativa que se encuentra en estos sedimentos es 

de media a alta. En la mayoria de los casos proporcionan capacidades de carga 

satisfactorias para condiciones ambientales bien definidas. 
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Cuando se colocan cimentaciones sobre depósitos eólicos en su estado natural 

es necesario determinar las propiedades mecánicas . al esfuerzo cortante y 

compresibilidad, así como la posibilidad que en ciertas condiciones de humedad estos 

pueden cambiar sus propiedades mecánicas. Si este es el caso, las estructuras 

soportadas sobre ellos podrán sufrir dallos. Cuando el material retiene su humedad 

natural indefinidamente podrlan utilizarse zapatas aisladas, y para cargas mayores 

zapatas continuas o losas corridas, Figs. 3, 4 y 5. Es raro encontrar la necesidad de 

utilizar cimentaciones profundas a base de pilotes o pilas. Los depósitos eólicos 

modificados pueden considerarse de mejor calidad de manera que cualquier tipo de 

cimentación ya sean zapatas aisladas o continuas pueden usarse con seguridad. En 

general la capacidad de carga permisible en estos sedir(lentos varia entre 1 kg/cm2 y 4 

kg/cm2 ·Los hundimientos sin embargo, deberán estimarse de acuerdo con las 

características esfuerzo-deformación del suelo y las condiciones ambientales e 

hidráulicas a que este sujeto el lugar en cuestión. Generalmente no se presentan 

problemas especiales de hundimientos excepto cuando los sedimentos se encuentran 

muy sueltos o cuando sufren cambios importantes de humedad bajo el área de 

cimentación. 

Cimentación sobre Depósitos Aluviales. 

Los sedimentos aluviales son aquellos que son transportados y sedimentados por 

el ·agua en movimiento y en los cuales las dimensiones de los granos varía desde 

grandes fragmentos de roca como los encontrados en el lecho de los rios, a grava, arena 

y limo con algo de arcilla. Estos ·sedimentos están generalmente bien graduados y se 

encuentran con compresibilidades medias a muy bajas. Los sedimentos finos 

generalmente tienen una compresibilidad media. Cuando los sedimentos quedan bien 

confin.ados, los problemas de cimentación se reducen a un minimo. En general se 

pueden usar zapatas aisladas. 

En caso de sedimentos aluviales en las llanura de inundación de los rfos o cerca 

de los lagos constituidos por limos areno-arcillosos podrán usarse zapatas continuas o 

losas corridas para soportar las cargas de cimentación. Sin embargo, pueden 
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presentarse casos, en estos lugares, en que tuviese que usarse una cimentación 

compensada o el uso de pilotes o pilas para el apoyo de cargas grandes.-

Cimentaciones en Sedimentos Marinos o Lacustres. 

Los sedimentos finos y muy finos como son los limos y las arcillas, se depositan 

cuando el agua en movimiento pierde su velocidad, como en los lagos, lagunas 

marginales, estuario y deltas &ubmarinas. Estos sedimentos se encuentran en la 

naturaleza con compresibilidades desde media, alta y muy alta pueden contener materia 

caloidal, o pueden estar constituidos totalmente de materia orgánica como es el caso de 

la turba. Las propiedades mecánicas de esfuerzo-deformación son complicadas si se 

comparan con otros sedimen1os ya que estos materiales exhiben fuerte viscosidad 

intergranular en su comportamiento mecánico, de tal manera que las propiedades 

esfuerzo-deformación-tiempo deben de ser investigadas para poder estimar el 

hundimiP-nto y el comportamient~> de la cimentación. Debido a su muy. baja permeabilidad 

se presenta el fenómeno de consolidación, el cual es muy importante porque retarda la 

deformación con el tiempo. Este proceso hidrodinámico no puede omitirse en el cálculo o 

diseño de la cimentación. En este caRo deberán usarse cimentaciones compensadas con 

pilotes de fricción, esto es, cuando no es posible usar cimentaciones piloteadas 

apoyadas en depósitos firmes a poca profundidad. 

Este tipo de cimentación requiere una cimentación monolitica de tipo cajón con 

objeto de hacer uso de la supresión del agua en el disetio de la cimentación, Fig. 6, en el 

análisis de la cimentación debe tomarse en cuenta que el material esta constituido de 

una fase sólida y otra liquida. La compensación de la cimentación se hace entonces 

/ sumando · los dos efectos. Esto es, la sustitución de los esfuerzos efectivos o la 

profundidad de desplante de la caja de cimentación, y el efecto de flotación debido al 

peso del agua desplantada. Los dos efectos deberán igualar al peso total del edificio. La 

fase sólida gobemará las deformaciones debido al cambio de esfuerzos efectivos 

inducidos en el esqueleto estructural del suelo y deberá investigarse desde el punto de 

vista de esfuerzo cortante y de hundimientos totales y diferenciales. La parte liquida 

tiene como efecto únicamente reducir el peso. del edificio por el conocido principio de 

Arquímedes. El peso del edificio se compensará excavando a una profundidad tal que 
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permita obtener suficiente capacidad de carga y reducción de desplazamientos verticales 

a una magnitud satisfactoria. los hundimientos diferenciales se controlarán dando 

rigidez a la cimentación y el comportamiento mecánico será controlado por la fase sólida 

debido a los cambios de esfuerzos efectivos. 

la magnitud de los hundimientos en este tipo de cimentación depende 

principalmente de la habilidad del ingeniero de cimentaciones de conservar las 

propiedades de precompresión del subsuelo cuando se hacen las excavaciones y 

posteriormente cuando el suelo es recomprimido. Para el diseno de estas cimentaciones 

es indispensable conocer los conceptos básicos relacionados con el flujo hidrodinámico 

del agua en el subsuelo durante las excavaciones. El comportamiento futuro de las 

cimentación será función importante del proceso de excavación y de la forma con que se 

controlen las presiones hidráulicas en él. Asi pues, si durante la sustitución de la carga 

se provocan cambios pequeños en los esfuerzos efectivos y en las presiones hidráulicas 

entonces no se verificarán hundimientos verticales sensibles en la superficie del suelo. 

Teóricamente, el concepto elemental de este tipo de cimentaciones es el de lograr un 

cambio mínimo en los esfuerzos efectivos durante las excavaciones y construcción de la 

cimentación. 

Cuando una cimentación Compensada, como ha sido descrita, no es suficiente 

para soportar la carga con hundimientos totales tolerables a pesar de haberse disef\ado 

la cimentación con suficiente rigidez para evitar hundimientos diferenciales dentro de la 

cimentación misma, entonces se utilizarán pilotes de fricción en conjunto con este tipo de 

cimentación, por lo que este tipo de cimentación toma el nombre de cimentación 

compensada con pilotes de fricción y puede emplearse en depósitos con 

compresibilidades altas a muy altos que se extienden a gran profundidad, Fig. 7. los 

pilotes de fricción refuerzan la parte superior donde se encuentra mayor compresibilidad, 

sin embargo, su aplicación requiere que la compresibilidad del subsuelo disminuya con la 

profundidad, con objeto de que los pilotes sean efectivos en la zona donde el suelo 

presenta alta a muy alta compresibilidad. 

El éxito de este tipo de cimentaciones depende altamente de la forma en que son 

clavados los pilotes, su espaciamiento y su longitud y del procedimiento con que sean 

168 

. ' 



efectuadas las excavaciones y ael control de las condiciones hidráulicas del subsuelo. El 

objetivo es el mismo que el desaito anteriormente, es decir, el reducir los hundimientos 

totales y diferenciales, lo cual se logra haciendo que durante las excavaciones el cambio 

en los esfuerzos efectivos resulte minimo. El mayor beneficio se obtiene cuando los 

pilotes se clavan en la zona de la cimentación antes de efectuar las excavaciones. 

haciéndolos trabajar a fuerzas de tensión, impidiendo en parte la expansión del suelo 

para preservar las condiciones de confinamiento originales y. consecuentemente el 

estado de esfuerzos en la masa del suelo. 

En este tipo de depósitos lacustres puede ocurrir que se encuentre algún estrato 

potente a profundidad razonable en cuyo caso lo indicado seria usar pilotes para apoyar 

la estructura de cimentación, Fig. 8. Si bajo este estrato existen sedimentos compresibles 

los pilotes deberán distribuirse uniformemente para repartir la carga y evitar 

hundimientos diferenciales importantes. Además, deberá tomarse en cuenta que los 

sedimentos altamente compresibles atravesados por los pilotes sufrirán desplazamiento 

vertical y por tanto generarán en los pilotes fricción negativa. Esta fuerza deberá tomarse 

en cuenta en la capacidad de carga de éstos trabajando en su punta apoyada en el 

estrato firme, Fig. 8. Cuando se encuentra un depósito de potencia indefinida·de baja 

compresibilidad podrán utilizarse pilotes en grupos, si es que estos grupos no producen 

hundimientos diferenciales indeseables, Fig. 9. 

Cimentación en Depósitos de Piemonte. 

Los depósitos de piemonte son sedimentos que se acumulan al pie de las 

montañas debido ·a avalanchas, deslizamientos o en general por la inestabilidad de la 

parte superficial de las pendientes. Estos depósitos contienen materiales de todas clases 

y granulometrla variable incluyendo vegetación en grandes fragmentos y hasta materia 

orgánica fina. La compresibilidad y esfuerzo cortante es muy variable. Para soportar las 

cargas de las columnas de los edificios, la localización deberá investigarse una por una y 

generalmente la forma más satisfactoria y segura de cimentar es el uso de pilas a una 

profundidad a la que se encuentre un depósito firme, Fig. 10. 
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Depósitos Volcánicos Recientes. 

Los sedimentos volcánicos no consolidados pertenecen a un grupo especial. Los 

materiales piroclásticos pueden encontrarse en forma de detritus, avalanchas, y grandes 

fragmentos de roca hasta polvo volcánico fino. Desde el punto de vista de sedimentación 

la compresibilidad y el esfuerzo cortante esta íntimamente ligado con la clasificación 

proporcionada anteriormente en los depósitos; eólicos, aluviales y lacustres, 

dependiendo del agente de transporte que ocasionó la sedimentación y del ambiente 

fisiográfico en el que se encuentre. 

Cuando estos depósitos sufren meteorización pueden clasificarse como: 

residuales y se caracterizan por tener esfuerzo cortante variable. Las propiedades de sus 

granos son suaves cuando están constituidos por pómez. Los granos son generalmente 

de forma angular y en condiciones bien confinadas proporcionan altas resistencias al 

esfuerzo cortante. ·El detritus-volCánico se encuentra con gran variedad de materiales 

desde lava fundida, bombas, grandes fragmentos de roca, grava, arena (Lapilli) y polvo 

volcánico. La forma de atacar el problema en este caso es similar a los depósitos de 

piemonte. Las cimentaciones son de forma y profundidad variable, generalmente de 

zapatas o pilas de profundidad variable para soportar cada columna o muro del proyecto 

en cuestión, Fig. 1 O. 

Hundimientos Admisibles. 

Finalmente, dentro de la filosofía de cimentaciones deberá incluir el análisis de 

los hundimientos totales y diferenciales y la forma de fijar éstos. El propósito 

fundamental de los estudios de la mecánica de suelos y consideraciones geológicas y de 

la selección del tipo más conveniente de estructura de cimentación desde el punto de 

vista económico y funcional tendrá que ser compatible con los requerimientos del 

proyecto. Así pues, la magnitud de los desplazamientos verticales admisibles es de vital 

importancia para el ingeniero de cimentaciones. La preocupación del ingeniero diseflador 

de la cimentación es la de conocer cuales serán los hundimientos totales y diferenciales 

admisibles y quien será responsable de especificar su magnitud ya que es costoso 

diseflar para hundimientos pequeflos. La decisión deberá depender principalmente de 
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las diferentes partes involucradas en el proyecto, esto es, del ingeniero o arquitecto del 

proyecto, del ingeniero estructural, del ingeniero mecánico, del inquilino, del propietario, 

de la autoridad municipal, de la compafiía de seguros y de la opinión pública. 

A este respecto deberá de efectuarse un análisis de la contribución que cada una 

de las partes interesadas en el proyecto debe soportar de acuerdo con su 

responsabilidad para fijar la magnitud máxima de los hundimientos totales y diferenciales 

que deberán ser usados en el disefio de la cimentación del proyecto en consideración. 

Después de los cual el ingeniero de cimentación podrá seleccionar o verificar en forma 

racional el tipo de cimentación más conveniente. 

La experiencia indica que al propietario no le interesa propiamente la magnitud de 

los hundimientos totales o diferenciales siempre y cuando su inversión sea segura y no 

se demerite por no trabajar en las condiciones que se han fijado. El no quiere incurrir en 

gastos innecesarios por el dafio que pueda provocarse en su propiedad o propiedades 

adyacentes o públicas. 

El inquilino hará reclamaciones cuando los hundimientos diferenciales o totales 

afecten sus intereses debido a un comportamiento defectuoso del edificio con respecto a 

los hundimientos totales o diferenciales que requiera un mantenimiento excesivo en cuyo 

caso el propietario quedaría afectado. 

El ingeniero · estructural generalmente no se preocupará mecho de los 

hundimientos totales y diferenciales siempre y cuando las magnitudes de éstos no 

involucren la estabilidad de la estructura que él ha disefiado. El arquitecto está 

interesado en preservar: la forma estética de su edificio, los acabados arquitectónicos, 

las condiciones funcionales de los edificios en sus diferentes elementos, y que las 

instalaciones mecánicas no sean distorsionadas o dafiadas. 

__) 

La autoridad municipal está interesada en evitar demandas y mal comportamiento 

de las cimentaciones, vigilar que se reponga el dafio en segundas partes y utilidades 

públicas si el edificio no se comporta correctamente. La autoridad municipal es 

responsable de vigilar la integridad de las obras que se construyen en la localidad. La 
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autoridad municipal puede codificar o fijar los hundimientos que juzgue no producirán 

danos en los edificios adyacentes o en las utilidades públicas o al proyecto mismo. La 

autoridad municipal hará responsable al disellador y al propietario si dichas disposiciones 

no se cumplen. 

La compallía de seguros no asegurará el edificio contra cualquier dallo del mismo 

o de los vecinos a servicios públicos si los hundimientos totales o diferenciales que se 

han asignado, cree que, no cumplen con el cometido. d evitar dichos daños ya que la 

filosofía de la compañía de seguros será la de buscar la probabilidad de hacer un buen 

trato. 

La opinión pública es sumamente importante en el compr.rtamiento del edificio, 

desde del punto de vista de ~.undimientos totales o diferenciales que se detectan a 

simple vista y su critica puede provocar una devaluación pública del edificio en cuyo 

caso el propietario puede salir seriamente perjudicado. 

Una vez que se han reunido todas las partes interesadas para fijar el máximo de 

los hundimientos totales y diferenciales éstos deberán lograrse para que la funcionalidad 
' 

del proyecto sea aceptada. El ingeniero de cimentaciones en este caso seleccionará la 

cimentación que de acuerdo con su juicio. y experiencia cumpla con los requisitos 

establecidos. 
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PROPIEDADES INDICE Y MECANICAS DE LOS SEDIMENTOS PARA EL 
DISEÑO DE CIMENTACIONES 

1 N ESTRATO 
2 z. PROFUNDIDAD MEDIA 
3 CLASIFICACIÓN 
4 w CONTENIDO DE AGUA 
5 s. GRAVEDAD ESPECIFICA 
6 S% GRADO DE SATURACIÓN 
7 Y m PESO VOLUMÉTRICO 
8 D, COMPACIVIDAD RELATIVA 
9 Lw, Pw LIMITES DE ATTERBERG 
10 N RESISTENCIA A LA PENETRACIÓN 

ESTANCAR 
11 qu CONSISTENCIA NATURAL 
12 e COHESIÓN 
13 41 ÁNGULO DE FRICCIÓN INTERNA 
14 9l COEFICIENTE DE PERMEABILIDAD 
15 Me MÓDULO DE RESPUESTA ELÁSTICA 
16 M"" MOD. DE DEFORMACIÓN UNITARIA 

ELASTO-PLÁSTICA. 
17 !Rv COEFICIENTE VISCO-PLASTICO 
18 crb ESFUERZO CRITICO DE PRUEBA DE 

COMPRESIBILIDAD 
19 IT1ep COEFICIENTE DE COMPRESIBILIDAD 

VOLUM~TRICA UNITARIA ELASTO-
PLASTICO 

20 COEFICIENTE UNITARIO DE 
VISCOSIDAD INTEGRANULAR 
VOLUMITRICO 

21 c. COEFICIENTE DE CONSOLIDACIÓN 
PRIMARIA 

22 Cvp COEFICIENTE APARENTE DE 
CONSOLIDACIÓN VISCOSA 
INTERGRANULAR 

23 11 MODULO DINÁMICO AL ESFUERZO 
CORTANTE 

24 V RELACIÓN DE POISSON 

Fig. 1 

' . 

-· 

·~-
¿{;f 

173 

4 



NAS 

;: ., 

Poo PRESION TOTAL 
Uoi PRESION HIDRAULICA 
Ooi ESFUERZO EFECTIVO 
<fb ESFUERZO CRITICO 

1 PIEZOMETRO 

FIG. 2 PIEZOMETROS 
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7.1 ELEMENTOS TEÓRICOS DE ESTADOS DE ESFUERZO Y DEFORMACIÓN 

7.1.1 ESTADO DE ESFUERZO 

El estado de esfuerzo en un punto de un medio continuo, se puede representar, por medio de 
un cubo diferencial ( en el caso de análisis tridimensional ), o por medio de un cuadrado 
diferenc1al ( en el caso de análisis plano ). En este tipo de representaciones, se ha 
descompuesto al vector esfuerzo { en sus componentes normal y cortante(s) ), que actúa en 
direcc1ón de cada uno de los ejes del sistema de referencia. 

Al vector esfuerzo se le define como : 
-> -> 
t>F dF 

s = lim --- = 
:,.A ->0 M.A dA 

Otra forma de definirlo, pero ahora orientado, respecto a un sistema de referencia cartesiano, y 
actuando en un plano normal a un eje del sistema de referencia, es : 

para el plano en dirección X: 

para el plano en dirección Y: 

para el plano en dirección Z: 

Observe que las componentes de los vectores son los esfuerzos orientados, para cada una de 
las caras del cubo diferencial mostrado en la figura 7.1.2. 

La convención de signos de los esfuerzos representados en un cubo diferencial o un cuadrado 
diferencial. que representen a los esfuerzos actuantes en un punto, es diferente para la 
ingen1eria estructural. que para Mecánica de Suelos. La convención que se usará en este 
curso. será la de Mecánica de Suelos. 
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CONVENCIÓN DE SIGNOS DE ESFUERZOS. 

Antes de definir la convención de signos de los esfuerzos, se debe definir a que se le ·llama 
cara positiva. 

DEFINICIÓN: Se define como caras positivas, a aquellas por donde saldrían los ejes del 
sistema de referencia, si se sitúa el origen de éste en el centro del elemento diferencial. 
Observe la figura 7 .1.1. 

Se conviene considerar como esfuerzos con signo positivo , a aquellos que actuando en cara 
positiva. se representen en el elemento diferencial, con sentido opuesto al sentido de su eje 
paralelo del sistemas de referencia. Vea la figura 7.1.2 . 

z 

y 

X Analisis tridimensional 

z 

.................. t----+ 

X 

Análisis Plano 
Fig. 7.1.1 Caras Positivas 
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TENSOR ESFUERZO. 

En una forma no estricta, definiremos como tensor, a una matriz que tiene ciertas propiedades ( 
que por falta de tiempo no las veremos ) , en la cual se acomodan en fomna de columna, a los 
vectores esfuerzo, referidos a un sistema de referencia. Al tensor esfuerzo se le define por una 

T. 

En análisis tridimensional: T =[ s, Sv 

o-
X 

T= ~ 

"J(Y 

Txz 

En análisis plano de esfuerzos : T = [ 

íax 
T=l 

lr xz 

Sz ] 

rvx Tzx 

C5y Tzy 

Tyz az 

sx Sz ] 

'zx] 
CYz 

Los esfuerzos mostrados en los elementos diferenciales de la figura 7 .1.2, fomnan tensores, 
donde todos los elementos tiener1 signo positivo. Los tensores t1enen utilidad para analizar 
esfuerzos. por med1o de métodos gráficos o analíticos. 

En este curso sólo usaremos el análisis plano de esfuerzos, ya que las pruebas de laboratorio 
que veremos, se pueden estudiar desde este punto de vista. En la figura 7.1.3, se muestra la 
representación gráfica de Mohr, donde se cumple que todos los esfuerzos sean de compresión 
( en Mecánica de Suelos se acepta que los suelos no res1sten tensión ), y con diferente valor. 
Esta condición cumple con: 

a 1 )a~ )a 3 )0 

., 

.... 

:·· 
... : .:;· 
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~1 CondiCión donde: 

Fig. 7. l. 3 Representación tridimensional de Mohr, para la condición 
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REPRESENTACIÓN DE MOHR EN ANÁLISIS PLANO DE ESFUERZOS. 

La representación de Mohr, para el análisis plano de esfuerzos, se puede hacer con un solo 
circulo de Mohr, y puede representar al estado de esfuerzos tridimensional perfecto, si cumple 
que: 

0'1 > 0'2 =cr3 

o 0"1 = 0'2 > 0'3 

En la gráfica de la figura 7.1.4, SE! ::umple que: 

cr1 > cr2 =cr, > O 

En cualquier otro caso de análisis de esfuerzo plano, que no cumpla el estado tridimensional 
perfecto, se pueden cometer graves errores. 

En este curso veremos un métocio gráfico, ideado por el Dr. Dagoberto de la Serna, que es muy 
versátil y didáctico. Este método fue bautizado por su autor como el método del " polo fijo", y lo 
veremos a continuación. 

luo-· 



! 
' r 
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( 

Condición donde: 

cr¡ > <J¿ -= a-? 
<f.: > <J" X .:= (f1 

Fig. 7. l. 4 Representación ·tridimensional de Mohr en Análisis plano 
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MÉTODO GRÁFICO DE MOHR, DEL POLO FIJO. 

Antes de exponer el método, debemos definir el concepto de "versor". 

DEFINICIÓN : se define como versor, a un vector unitario normal al plano de interés, (plano o), 
de modo que sus componentes definen a ese plano. 

Los versores al ser unitarios, quedan definidos por sus cosenos directores. Estos se pueden 
definir como: 

En análisis tridimensional: 

n=n,i+n,j+n,k 

donde n, = cos a 
n, = cos [3 
n, = cos y 

donde a. [3 y y son los ángulos directores del versor. 

Aquí siempre se debe cumplir que: 

En análisis plano de esfuerzos: 

n = n, i + n, k 
donde : n, = cos a 
y n, =ces y 

y donde a y y son los ángulos directores del versor. 

Aquí s1empre se debe de cumplir que : n,2 + n,' = 1 

En la figura 7.1.5, se muestran los versores en el espacio y en el plano, con sus respectivos 
angulos directores. 
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MÉTODO GRÁFICO DE MOHR i POLO FIJO ) 
( MÉTODO PROPUESTO POR EL DR. DAGOBERTO DE LA SERNA) 

Secuencia para obtener cr y ~ en cualquier plano que se desee: 

1 - Se elige una escala adecuada para los ejes del plano de Mohr. 

2.- Se ubican los puntos correspondientes a los valores de cr, y cr, , sobre el eje de los 
esfuerzos normales. 

3.- Se localiza el valor del esfuerzo cortante, en líneas perpendiculares al eje de los esfuerzos 
normales, y que toquen a los valores de cr, y cr, , de acuerdo a las siguientes reglas: 

a) Asociado a cr, , se ubica el valor del cortante, con signo contrario al que le corresponde 
en el tensor 

b) Asociado a cr, , se ubica el valor del cortante, con el mismo signo que tienen en el 
tensor. 

4.- Definidos los puntos [ cr, , - ( '")] y ( cr, , ~" ) , se unen por medio de una línea recta. Al 
punto donde esta línea corta al eje de los esfuerzos normales, se toma como centro del circulo, 
y como diámetro a la distancia entre los dos puntos antes definidos. Los valores principales, se 
pueden leer directamente donde el circulo corta al eje de los esfuerzos normales. 

5.- En este método, el polo sie'11pre se localiza en el punto que representa a cr3 ( esfuerzo 
principal menor ) Este punto será en el plano de Mohr, el origen de todos los sistemas de 
referenc1a 

6.- Sobre el eJe de los esfuerzos normales, siempre se alojará la dirección del esfuerzo principal 
mayor ( "' ), y con el mismo sent1do. A este eje se le denominará con un uno romano 

7.- Perpendicular al eje de los esfuerzos normales y teniendo como origen el polo, se ubica la 
direcc1ón de esfuerzo pnncipal menor ( cr3 ) , y con sentido contrario al eje de los esfuerzos 
cortantes, con el fin de formar un sistema de referencia derecho. A este eje se le denominara 
con un tres romano ( 111 ). Vea la figura 7.1.6. 

8.- ·se une con una línea recta al polo y al punto [ cr, , - ( ~, ) ]. Esta línea nos marca la 
dirección del eje x , aunque todavia no definimos su sentido. Se une con otra línea recta al polo 
y al punto ( cr, , ~, ). Esta linea nos ind1ca la dirección del eje Z, aunque todavia no definimos su 
sent1do. Para proponer los sentidos correctos del sistema de referencia XZ, se debe tener en 
cuenta que debe ser derecho, y como recomendación especial que se asignen de tal modo, 
que queden centrados los dos pnmeros cuadrantes, de los sistemas de referencia. Ver la figura 
7.1.6. 

...;..;-
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Fig. 7 .l. 6 Sistemas de referencia derechos (en análisis plano) 
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9.- Para obtener los valores correctos de cr y -r, en cualquier plano que se quiera, basta con 
orientar una línea que parta del polo y que represente a n, en la misma forma que se tiene 
respecto al sistema de referencia en uso XZ. , y con la única condición de que apunte hacia el 
circulo ( recordemos que todo plano por li , tiene dos versares ). 

10.- El punto resultante de la intersección del versor y el círculo, nos indicara gráficamente los 
valores ( módulo y signo ) correctos de los esfuerzos cr y -r en el plano li propuesto. 

Se hará un ejercicio en el curso, para practicar este método. 
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7.1.2 ELEMENTOS DE ESTADO DE DEFORMACIÓN 

En esta parte se verá en forma muy simple la fonma en que se miden las defonmaciones en 
Mecámca de Suelos. 

Se define como defonmación a la diferencia de longitud que se tiene cuando se pasa de·una 
longitud inicial a una longitud final ( .;m este concepto no importan condiciones intenmedias, ni el 
tiempo en que se da la defonmación ). En Mecánica de Suelos las deformaciones son positivas 
cuando la longitud final es menor que la inicial. Vea la figura 7.1.7. ·En esta figura se presenta 
una deformación positiva vertical. 

o = !'>H = -( H, - H0 ) = H0 - H, 

Se define como deformación unitaria a la relación entre la defonmacion y la longitud inicial. Se 
define con la letra griega " E ". 

g 
E:=-

H o 

En las pruebas de compresión a probetas cilindricas en suelos, se tiene que en ocasiones se 
t1enen grandes defonmaciones antes de la falla. En este caso se debe hacer una corrección del 
área transversal de la probeta. Si se acepta que la defonmación se da para un volumen de 
probeta constante, se puede decir que el área que se va teniendo conforme avanza la 
deformación es: 

Observe de nuevo la figura 7 .1. 7 Aquí también se supone que el área transversal crece igual a 
todo lo largo de la probeta. Lo anterior no es cierto por problemas de esfuerzos que se tienen 
en los extremos de la probeta durante la prueba. 
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Fig. 7 .l. 7 Análisis de deformaciones en compresión 
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7.1.3 RESISTENCIA AL ESFUERZO CORTANTE DE LOS SUELOS. 

En los suelos, se acepta que la resistencia se tiene siempre por una c;ombinación de esfuerzo 
normal y cortante. Esta es la razón por la que estudiamos anteriormente como evaluar 
esfuerzos normal y cortante en forma gráfica. Esta combinación de esfuerzos es un punto en el 
plano de Mohr. 

Las fallas re: ::->o; en suelos, se acepta que nunca se dan por esfuerzo cortante puro ( sin 
esfuerzo normal actuante ). Tampoco se acepta que tengan resistencia a la tensión ( la tensión 
la puede resistir el agua trabajando a tensión, o un mineral cementante en el suelo ), ya que 
esta no es una condición confiable ni permanente. Esta es la razón por la que se estudia en 
suelos la resistencia al esfuerzo cortante ( siempre combinado con un esfuerzo normal ). 

La propuesta clásica para analizar la resistencia de los suelos, es la de analizar la fricción en el 
plano de contacto de un bloque rugoso sobre un plano rugoso. Vea la figura 7.1.8. El esfuerzo 
normal se puede definir como : 

y el esfuerzo cortante como: 

p 

A 

T 

A 
El ángulo <j>' es el ángulo que se desplaza la resultante R de la linea de acción del esfuerzo 
normal Vea la figura 7.1.8. En Fisica Clásica se define como coeficiente de fricción estática a 
la relación entre T y P o entre 1 y a, y se define como J.l, de modo que· 

Ji 
T 
p 

r 
tanifJ' 

Es por esta que la resistencia al esfuerzo cortante de un suelo granular ( a esfuerzos efectivos 
) se expresa como: 

s = ''""" = cr tan <j>' 

Mas adelante se verán aplicaciones de esto en pruebas especificas de laboratorio. 

197 



1111 1/1 11 '• 

f.. fi ~ 

T 

./ 
~1 

+ 

/ 
p 

Fuerzas Esfuerzos 

Fig. 7. l. 8 Análisis de fricción 
198 



7.2 PRUEBAS DE CAMPO 

PRUEBAS DE CAMPO 

Existen intentos de pretender correlacionar dato obtenidos con las pruebas de sondeo del suelo 
en campo, con la resistencia de los suelos. Hay que aclarar que hasta el día de hoy no se ha 
logrado un éxito tal en este sent1do, de tal forma que se pudiesen sustituir las pruebas de 
laboratorio. 

7.2.1 PRUEBAS DE PENETRACIÓN ESTÁNDAR. 

Esta prueba se usa para sondear al suelo, hincando por medio de· golpes de martillo, una 
punta recuperadora de muestras alteradas, llamada penetrómetro estándar. Este penetrómetro 
consiste en una punta cortadora, de acero endurecido, seguida por un tubo de recuperación de 
dos cañas. Un diagrama de este equipo se muestra en la figura 7 .2.1. En esta prueba se hace 
un conteo de golpes para penetrar tramos de 15 cm., en una secuencia total de 45 cm. De los· 
resultados de este proceso, se suman el numero de golpes que se obtienen en los dos últimos 
tramos de 15 cm., de tal modo que se tiene el numero para penetrar 30 cm. A este dato final, 
se le llama numero de golpes ( N ). 

Se han hecho correlaciones, que como se dijo antes se deben usar con sumo cuidado, para 
relacionar el valor del numero de golpes con la resistencia de arcillas y arenas. 

En la figura 7.2.1 se muestra una propuesta para arcillas en base a la resistencia de éstas· en 
pruebas de compresión simple ( q, ). 

En la f1gura 7.2.2 se muestra el caso para las arenas, donde en las dos primeras gráficas 
intentan obtener, ya sea por porcentajes de grava, arena y limo y datos de penetración la 
compacidad relativa del suelo granular; o ya sea en función del esfuerzo vertical y datos de 
penetración, también obtener la compacidad relativa. En base a esta cor.1pacidad, supuesta por 
estas gráficas, se puede uno dar una 1dea de la resistencia del suelo granular, en función del 
ángulo de fncción, utilizando la gráfica infenor de ésta figura. 
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7.2.2 PRUEBA DE CONO HOLANDÉS. 

Esta punta sondeadora, se hinca por medio de presión, y se va obteniendo la capacidad de 
carga, conforme va progresando el sondeo, En la figura 7.2.3 se muestra en la parte superior 
un esquema de un cono. La desventaja de este equipo es que no recupera muestras, sin 
embargo se puede utilizar combinado con otro método de penetración, cuando la estratigrafía, 
sea totalme'''c desconocida en la zona. Si se conoce que tipo de suelo corresponde a los datos 
obtenidos, se puede obtener la resistencia del suelo, expresada como ángulo de fricción interna 
o " cohesión ", apoyándose en alguna teoría de capacidad de carga. 
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7.2.3 PRUEBA CON VELETA DE CAMPO 

Esta prueba es relativamente fácil de realizar y se aplica a suelos finos. En la figura 7 .2.3, se 
muestra, en la parte de abajo, el esquema de una veleta de campo. La veleta se hinca 
verticalmente, haciendo que las cuchillas se profundicen en el suelo, de tal modo que quede un 
colchón de suelo superficial. A continuación, ya posicionada la veleta, se aplica un torque al eje 
de la veleta, como se indica en la figura, con en equipo que permita conocer el valor del torque 
máximo, que es el que corta al s•Jelo. Con este dato y los datos geométricos de la veleta, se 
puede despejar por medio de una expresión muy fácil de demostrar, el valor de la " cohesión " 
del suelo fino. Esta prueba se aplica comúnmente al fondo de un pozo a cielo abierto. 



7.3 PRUEBAS DE LABORATORIO 

7.3.1 TOReóMETRO Y PENETRÓMETRO DE BOLSILLO 

Este tipo de instrumentos, permiten evaluar con cierta aproximación, la resistencia al esfuerzo 
cortante no drenada de suelos finos sa~urados. Este tipo de resistencia se obtiene formalmente, 
mediante una prueba triaxial UU. Las pruebas que se comentarán a continuación, se debe 
aplicar a muestras inalteradas confinadas ( preferentemente a suelos muestreados en tubo 
Shelby ). De tal forma que se pueda garantizar que la falla se sucede tan rápido, que no se 
permite el drenaje del suelo. 

A este resistencia se le denomina "cohesión" ( e ) o mas modernamente resistencia no drenada 
(Su ) 

El !areómetro de bolsillo, como el mostrado en la figura 7 .3.1, se compone de una miniveleta en 
la punta . un resorte de torsión y una perilla con una carátula indicadora, todos ellos unidos por 
un eje metálico. Algunos como el r.1'J~trado en la figura, viene equipados con varias veletas. La 
forma de efectuar la prueba, consiste en aplicarla al suelo, sin sacarlo del tubo Shelby, ya que 
asi conserva su confinamiento. Se toma el !areómetro y se hunde en el süelo, lo mas alejado 
de las paredes del tubo. Ya que sa hundió hasta el tope, se aplica una torsión rápida pero con 
sumo cuidado. En el momento de la falla, el resorte se descarga y en la carátula se puede leer 
el valor de la resistencia no drenada ( e o Su ). En este curso se mostrara el !areómetro y se 
hará una experiencia practica. 

El penetrómetro estándar, que se muestra en la figura 7 .3.2, consiste en un mango cilíndrico, 
que tiene una punta móvil, dividida en la punta de penetración y la zona indicadora: Al igual que 
con el torcómetro, se recomienda que se aplique a los suelos contenidos en un tubo Shelby. La 
forma de proceder es la siguiente: El indicador del penetrómetro se coloca en cero; 
postenormente se hinca en el suelo la punta de penetración hasta la marca; finalmente se lee el 
valor obtenido en la zona indicadora de la punta. En este instrumento se lee el resultado como 
reststencta a la comprestón no drenada, dada como el esfuerzo desviador de falla, de modo 
que para conocer el valor de "cohesión" o de resistencia no drenada, se debe dividir Jo obtenido 
entre dos. 

El valor en laboratorio de estos mstrumentos. consiste en que permiten calibrar la resistencia de 
los suelos. lo cual es muy útil, cuando se quiere programar una prueba triaxial o una de corte 
dtrecto Teniendo una idea del valor de la resistencia, se pueden elegir Jos instrumentos 
adecuados para una prueba formal ( anillo de carga, marco de carga, etc. ). 
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Fig. · 7.3.1 Torcómetro de bolsillo 

Fig. 7. 3. 2 Penetrómetro de bolsillo 
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7.3.2 PRUEBAS DE COMPRESIÓN TRIAXIAL 

En orden cronológico, se puede decir que la prueba más popular anteriormente, era la prueba 
de corte directo ( que se comentara mas adelante ). Sin embargo a partir de las investigaciones 
desarrolladas por Arturo Casagrande en el M.I.T., para desarrollar pruebas de compresión en 
probetas cilíndricas, se lograron superar algunas serias desventajas que se presentaba la 
prueba de corte directo. 

Actualmente la prueba triaxial es mas popular que la de corte directo. No obstante ser una 
prueba mas complicada, permite L•~a gran variedad de condiciones de ·drenaje. También se 
puede suponer que permite aplicar todo el tiempo esfuerzos principales, de modo que no existe 
rotac1ón de esfuerzos principales, como sucede con la de corte directo. Existen también 
concentraciones de esfuerzos, pero son mucho más bajos que en corte directo. Otra ventaja es 
que no tiene un plano predeterminado de falla, además de que se puede representar en el 
plano de Mohr como un solo circulo, sin dejar de representar a un estado de esfuerzo 
tridimensional perfecto. 

En la figura 7 .3. 3, se presenta esquemáticamente una cámara triaxial y algunos de sus 
principiOS. A la probeta de suelo se le aisla, por medio de una membrana impermeable, la cual 
imp1de que el fluido confinante ( comúnmente agua ), penetre en los poros del suelo. La carga 
axial se aplica por medio de un vástago de acero, el cual debe tener muy poca fricción con la 
abertura de la cámara por la cual pasa. Existe un mecanismo fuera de ta cámara que permite el 
movimiento del vástago, sin mcrementar la presión confinante que se aplica a la probeta. La 
probeta se puede colocar entre piedras porosas, si se quiere permitir drenaje o medir presión 
de poro. o colocar una sola piedrél porosa en la base de la probeta, como se muestra en la 
figura. En algún caso especiéll ( prueba UU sin medición de presión de poro ), se puede 
prescindir de colocar piedras porosas. 

En la prueba triaxial, como se cornentó antes, se puede suponer que se aplican esfuerzos 
principales en todo el cuerpo de la probeta. Esto no es del todo cierto, ya que pequeños 
esfuerzos cortantes pueden actuar en los extremos de la probeta. Este problema se ha tratado 
de resolver, colocando en el contactú con la probeta cabezas de teflón o engrasándolas. 

En la notación que usaremos, se tomara como esfuerzo desviador a la diferencia entre el 
esfuerzo princ1pal mayor y el pnnc1pal menor, y lo denominaremos por óo •. De modo que 
"-o.= o, - o3. Para pruebas de compresión en la cár.nara triaxial se aceptara que oc= o2 =o,. 

La prueba triaxial es una prueba más elaborada que la de corte directo, y por lo mismo más 
compleja. Es este tipo de prueba. al igual que en la de corte directo, se especifica con dos 
letras al tipo de prueba que se desea realizar, en función de las condiciones de drenaje, como 
sigue· 

207 



~ V AH= el 
1 n 

1 1 

-
/ 

\ p e ~ 
J~ 

.. 
Cabeza· 

rígida v Probeta 

V: ..5" de 

1 

suelo 

Membrana ------v 
impermeable 

. >:'·~·:.:·.~:::::>·-A.' 1'--r-- Piedra e () 
por 

1 

osa 

·1 
1 f 1 

® 6<l 

Presión del líquido Medición de cambio de 

confinante volumen o presión de poro 

'"--·" 

lllllll fl(!"'<>. 

~1 

ll ! ! 111 Gc 

- --- -- - (S', = tr,.t. = <r~ . 
~ -- -- -__,.. -- --

1fflt1t 
lttllt i ,A(fo..=(tJ,-(¡) 

Fig. 7. 3. 3 Cámara triaxial y esfuerzos que aplica 
208 



CONDICIONES DE DRENAJE 

PRIMERA ETAPA 

Consolidada 
Consolidada 
No consolidada 

SEGUNDA ETAPA 

Drenada 
No drenada 
No drenada 

SÍMBOLO 

CD 
cu 
u u 

Las letras que componen los símbolos proceden de la primera palabra en ingles de 
Consolidated o Unconsolidated, para la primera etapa, y de Drained o Undrained, para la 
segunda etapa. 

En la f1gura 7.3.4, se muestran las condiciones iniciales promedio de una probeta en la cámara 
triaxial, en una prueba CD, estudiada con análisis plano de esfuerzos y la presentación de 
Mohr que le corresponde. En la figura 7 .3.5, se muestran las condiciones intermedias promedio 
de una probeta esforzada en la segunda etapa, pero sin llegar todavía a la falla. En la figura 
7.3.6, se muestran las condiciones finales promedio de la probeta en el momento de la falla. 

En la figura 7.3.7, se muestran las etapas de la prueba CD, y sus condiciones en esfuerzos 
totales y efectivos, correspondiendo a éstas un solo circulo, como se muestra en la parte baja. 
Aquí se define un ángulo de fricción interna en esfuerzos efectivos q,·. 

En la f1gura 7.3.8, se muestran las etapas de una prueba CU, y sus. condiciones en esfuerzos 
totales y efectivos, correspondiendo a estas dos círculos desplazados una distancia con valor 
u,. Aquí se definen dos ángulos de fricción interna: uno aparente, definido por q, y otro en 
esfuerzos efectivos, prácticamente igual al que se obtendría en una prueba CD, definido por <jl'. 

En la figura 7.3.9, se muestran las condiciones de la primera y segunda etapas de una prueba 
UU, y sus condiciones en esfuerzos totales y efectivos. En el plano de Mohr de abajo, se 
ind1can las envolventes ti picas y la resistencia en esfuerzos totales, definida por "C" y el ángulo 
de fncción mterna real, definido por <j>'. 
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Fig. Condiciones iniciales en prueba triaxial CD (final primera etapa) 
=7. 3. -'1 

210 



G:,· 

/ 

/ 
/ 

/ 

/ 

/ 

/ 
/ 

/ 

t 

/ 

/y)/ 
¿__ 

cr3 = <Jc = (Í3o 

Condiciones intermedias' 

(L Círculo en esf. totales y efectivos 

----LJ<r ..... ---+ 

Fig. 7 .J. 5 Condiciones intermedias en prueba triaxial CD ( 2! etapa l 

211 



! (f,{ = lfc +6fo.f :i!_ 

__ __¡_ _ _..,_ 

l Condiciones finales (falla l 

Círculo en esf. totales 

y efectivos 

Fig. 7.3.6 Condiciones finales en prueba triaxial CD (2• etapa) 
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Fig. 7.3.7 Prueba triaxial de compresión CD 
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7.3,3 PRUEBAS DE CORTE DIRECTO. 

Esta es una pruebas muy vieja para obtener la resistencia, ya que era usada por Coulomb hace 
más de 200 años. El principio que usa la prueba es en verdad muy simple. Consiste 
básicamente en una probeta de suelo contenida por una "caja de corte" , la cual esta separada 
honzontalmente en dos partes. Una mitad se mantiene fija, respecto a otra mitad que se 
desliza horizontalmente. La carga normal P, se aplica a la probeta, a través de una placa rígida. 
Se miden durante la prueba: la carga horizontal, la deformación horizontal y la deformación 
vertical Dividiendo la carga vertical y la carga horizontal, entre el área inicial de la probeta, se 
obtiene el esfuerzo normal y el cortante en el plano de falla. Es importante observar que el 
plano de falla se encuentra forzado, cuando se usa este aparato. 

En la figura 7 .3.1 O, se muestra un croquis de este equipo. Se muestra también el tipo de 
resultado que arroja esta pruebe. obtenidos en probetas de arena con la misma compacidad 
relativa Cuando se grafícan estos catos en el plano de Mohr, se puede obtener el ángulo de 
fricción interna. 

En la prueba de corte directo, se pueden realizar en arcillas las mismas pruebas definidas por 
las condic1ones de drenaje que en la prueba triaxial ( CD, CUy UU ). 

En un análisis a esfuerzos efectivos ( arena seca ), se puede analizar un fenómeno interesante 
que se verifica en la prueba de corte directo y que se le llama " rotación de esfuerzos 
principales ". En la figura 7.3.11. se presentan las condiciones iniciales de la probeta en este 
tipo de prueba, y en la parte baja se muestra la representación de Mohr, aplicando el método 
del polo fijo. Observe la relación de los sistemas de referencia X Z y 111 l. En la figura 7.3.12, se 
muestran las condiciones intermedias, en el momento en que cr" =. cr". Observe para esta 
condición la relación de los sistemas X Z y 111 l. En la figura 7.3.13, se muestran las condiciones 
de la probeta en el momento de 1;¡ falla. Observe que para esta condición cr" se tiene que crn > 
cr,. Observe además la relación que guardan los sistemas X Z y 111 l. Finalmente observe la 
figura 7.3.14 . En esta se muestran juntas las condiciones inicial, intermedia y final, mostrando 
como se va sucediendo la rotación de los esfuerzos principales. 
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Fig. Condiciones iniciales en corte directo (primera etapa) 
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Fig. 7 .3.12 Condiciones intermedias en corte directo (segunda etapa l 
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Fig. 7. 3.13 Condiciones finales en corte directo (segunda etapa) 
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Fig. 7 .3.14 Rotación de esfuerzos principales en corte directo 
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INSTRUCTIVO PARA REALIZAR UNA PRUEBA TRIAXIAL CD. 

EQUIPO 

1. Marco de carga. 

2. Cámara triaxial. 

3. Molde para formar la muestra. 

4. Membranas impermeables. 

5. P1edra porosa. 

6. Bandas de hule (o rings o ligas). 

7. Bomba de vacío. 

8. Vernier. 

9. Pipetas. 

10.Cronómetro. 

PROCEDIMIENTO 

1. · Colocar una membrana impermeable en la base de carga de la cámara triaxial, fijándola 
con bandas de hule. Coloque una p1edra porosa en la placa de base, saturándola previamente. 

2. · Haber secado previamente arena y tener definido el peso y el volumen a lograr, para 
obtener la compacidad relativa deseada. Colocar el molde alrededor de la membrana y doblar 
esta. de modo que quede forrado la parte intenor del molde. No debe haber bolsas ni dobleces. 
Conectar vacío al molde. tomando las precauciones para no romper la membrana. Conectar a 
la válvula de salida de la piedra porosa inferior, la manguera de la pipeta que abastecerá de 
agua a la probeta. 

3.· Usar algún procedimiento conoc1do. para vaciar la arena en estado suelto. Compactar hasta 
lograr la compacidad deseada. 

4 · Colocar la cabeza superior a la probeta y sellar la membrana contra ésta, por medio de 
banda de hule. Cuidar que la cabeza quede lo más horizontal posible. 

5.- Bajar la pipeta. abriendo la válvula de la p1edra inferior, para que la probeta experimente un 
vacío reducido. 
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6.- Quitar el molde y revisar el movimiento del agua en la pipeta, para cerciorarse de que la 
membrana está en buenas condiciones. 

7.- Tomar las medidas de altura de probeta y diámetro de la misma, con sumo cuidado. Se 
debe decidir que valor se usa de Hoy diámetro promedio para calcular Ao. 

8 - Colocar la parte superior de la cámara, cuidando que el vástago no tire la probeta recién 
formada. Apretar los tomillos, de modo que se tenga un sello adecuado en la cámara. Baje 
cuidadosamente el vástago, hasta que fije la cabeza de la probeta, para poder transportar la 
cámara. 

9.- Coloque la cámara en el marco de carga, manteniendo la pipeta baja, para generar la 
tensión en la probeta. Centre la cámara y asegúrese que el vástago queda centrado con el 
anillo de carga ( esto es necesano para que el anillo detenga el vástago, en caso de aplicar un 
confinamiento alto a la cámara. de otro modo, se saldría el vástago y parte del liquido 
confinante ). 

10.- Llene la cámara con el líquido confinante y aplique la presión deseada. Acerque el anillo de 
carga lentamente hasta tener un ligero movimiento en el extensómetro de éste. Lo anterior 

. indica el contacto del anillo con el vástago. 

11.- Coloque el extensómetro que medirá la deformación de la probeta. Tome la lectura inicial 
de éste. 

12.- Aplique el primer incremento de carga y arranque el cronómetro. Espere un minuto para 
aplicar el siguiente incremento ( este tiempo se da para que se libere la presión de poro en la · 
arena y garantizar que en verdad es una prueba CD ). 

13.- Cont1núe aplicando incrementos hasta la falla de la probeta. 

14.- Dibuje el plano de la falla si lo hay. 

15.- Ehm1ne la presión de la cámara y baje el liqUido confinante. Recupere la probeta y métala 
al horno 
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INSTRUCTIVO PARA LA PRUEBA DE CORTE DIRECTO. 

EQUIPO 

1. Aparato de corte directo. 

2. Balanza con exactitud de 0.01 gr. 

3. Horno para secar el suelo. 

4. Vernier. 

5. Cronómetro. 

PROCEDIMIENTO. 

1.- Secar en el horno una cantid<~d suficiente de arena, para realizar la prueba. Previamente se 
deben haber obtenido los pesos específicos secos, para las condiciones más sueltas y más 
compacta de esa arena. Se debe decidir, que compacidad se le dará a la arena, ya que el 
ángulo de fricción interna de las arenas depende de ésta. 

2.- Armar la caja de corte y con e' Vernier obtener las medidas interiores de ésta, para conocer 
el área transversal que se va a considerar. 

3.- Vaciar la arena a volteo, conociendo el peso que debe tener la probeta de arena, para que 
alcance la compacidad deseada. Al compactar, deberá quedar la arena a aproximadamente 5 
mm. del borde. Se colocará después el émbolo rigido que transmitirá la carga. Se deberá cuidar 
que ésta placa quede lo más hori:!ontal posible. 

4.- Apl1car la carga vertical, de modo que se logre el esfuerzo vertical deseado. Coloque el 
ex1ensómetro que med1rá el desplazamiento vertical. 

5.- Separar por medio de los tornillos del equ1po, las dos placas que componen la caja de corte. 
La separación debe ser un poco mayor que la mitad de la particula más grande en la probeta 
de suelo. 

6.- Ajuste el ex1ensómetro horizontal que medirá el desplazamiento entre las dos partes de la 
caja de corte. · 

7.- Aplicar la primera carga honzontal y med1r con el cronómetro un minuto, a partir del inicio. 
Para lo anterior se debe haber programado la !)rueba, de tal modo que se llegue a la falla, en 
por lo menos diez incrementos. · 

8.- Repetir los pasos anteriores, para esfuerzos verticales diferentes del anterior, para tener por 
lo menos tres puntos en el plano de Mohr. Se recomienda doblar los esfuerzos. En arena seca, 
la linea de resistencia debe apuntar al origen del plano de Mohr. 

-;..-. ... 
·' -...... 
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Leonardo Zeevaert 1 

Consolidation in the lntergranular 
Viscosity of Highly Compressible Soils 

REFERENCE: Zccvacrt, L.. uconsolidation in thc lntcr,:ranular Víscnsity of lli¡::hly 
Compr~ible Soils," Con.wlitlotiou ofSoi/.c Tt·.Hiug ami Emllwtion, ASTM STP 89:!. R. 
N Yong and F. C. Town~cnd, Etl ..... American Socicty for Tcsting om<,J Matcrials~ Phila
dclph~a. 1986, pp. 257-2K l. 

ABSTRACf: The- author h~s hecn intcrcstcd for severa! dccac.Jes in finding. bctter corte· 
lations, from thc practica! cugincering point of vicw, betwccn thcory and thc phcnome
nological bchav10r uf high~y cumprcssiblc soib as obscrvcd in ocdomctcr tests and in thc 
ftcld. 

Thc author hJ:-. dcvcJo:lCd a thcory on secondary comprcssion or intergr.mular viscosity 
m thc consolidation proccs:-. a\ he has goncn more cxpcricncc in thc ficld. Thc thcory is 
ba:.cll on two rhcological modcls: thc Tcrzaghi modd :md thc Z·unit dcvclopcd hy thc 
author. Thc thcory ha<; hccn rcvised, and currcnlly offcrs good corrclatlons in thc intcr
pretallon of thc phenomcncn obscrvcd in practicc. 

Thc thcory cal\s for thc <~bility to dcvclop fiuing mcthods to obtain thc paramctcrs 
nccc:-.:-.ary for thl! formulac. Twn ftuing mclluxh are u .. cd lo cuvcr thc cunsolidatmn t.:urvc:-. 
ob~crvcd m thc tc:-.ts pcrfonncd in thc ocdomctcr wtth undhturbcd spccimen<; and in thc 
range of thc rccomprc~sion closc to thc crittcal strc~<;. Thc mcthod proposcá <~lso may be 
u~d aftcr thc crnical Slrc~s zonc has hccn pa~~cd ami the soil structurc is stabilizcd at a 
ncw strcs~ lcvd. ScvcrJI examplcs of fitting cJiculattuns are givcn in thc papcr to acquaint 
thc n:adcr with thc method fur p-actical use. 

The author dt~cussc~ prohlcms with thc ocdomctcr convcntional test. am.l end~ with 
recommcndations and an analy<;is of thc matcnal prcscntcd. 

KEY \\'OROS: con<;n(idation of 'oOth, \Ccondary comprc .. .,inn of soi!'o. ocdomctcr test, 
comulu.lation paramctl!r.; vf 'ootb 

In foundation engineer:ng one encounters many cases wherc foundations m"ay 
ha ve lo be built on soll sediments of high and very high compressibility. Thcsc 
scdimcnts may be encountcrcd in marginallagoons. silty pcat dcposits. lacustrine 
arcas. and marine environmcnb. Thc mechanical bchavior of thesc soils show 
high i111ergmnular •·iscosirv. commonly known as sccondary comprcssion. Thc 
subsoil in these arcas shows u'ually highly stratificd conditions. Compressiblc 
sediments are interbeddcd with fine sand strata, pcrmitting a fast primary compres
sion. Thc so-callcd sccondary comprcssion. thcrcforc. bccomcs a primary phe
nomcnon that thc foundatiun cngincer cannot ovcrlook 1 J .2]. Thcse conditions 

1 Profcs~or. GrJduatc School .at thc Facuhy of Engincc:ring. Universidad Nacional Autonoma de 
M6.1co. Mó:.ico, D.F .. MCxtco. 
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are encountered in Mexico City clay, where the author has worked for severa! 
decades trying to better understand the soil defonnation behavior observed in the 
field and laboratory. This paper contains the latest findings of the author in hi~ 
attempt to foreca~l settlcments more accurately from the results of the ocdometer 
test IJ-Sj. 

The phenomenological behavior of very fine and highly compressible soib 
obtained in oedometcr tests needs to be understood by the engineers who find 
practica! application for the data collected from these tests. The author has 
cstabli~hed a simple theory bascd on Tcrzaghi's rheological model for primary 
comprcssion and a rheological model devised by the author representing thc 
mtcrgranular vi~cosity JJj. Thc purposc of thesc two modcls is to corrclate thc 
oc dome ter soils tests with field conditions whcn the horizontal displaccmcnts are 
rcstrictcd. 

The application of the theory here proposed is explained using tests on typical 
Mexico City undisturbed silty el ay spccimens takcn with 12.7 cm (5 in.) diametcr 
Shclby tubes. The specimens used in the oedometer wcre taken 7.62 cm (3 in.) 
from the core of the 12:7 cm (5 in.) diameter Shelby tube specimens. The resulb 
of oedometer tests on this type of soil give the consolidation curves shown in 
Ftgs. 2 lo 5. 

A typical compressibility curve is shown in Fig. 1 and plotted in arithmetic 
sea les. The flat pon ion of the curve represcnts thc rccompression of the soil up 
to thc break taking place al a stress lcvcl a,, which the author refers to as thc 
cnrica/ conjining stress or simply the critica/ stress. At this stress leve l. the soil 
~tructure suffers a collapse followed by a new structural bchavior [9]. The critica! 
stre;, cr, lS usually located to the right of the overburden effecttvc stress a,,. thu> 
givmg the soil the characteristics of a pre-consolidatcd typc soil. The author ha> 
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found that, in places where the reduction of the piezomctric water levels have 
increased the overburden effective stress, a corresponding increase of the critica! 
stress is observed, remaining always a. over the overburden effective stress. This 
interesting phenomenon takes place because of the development of higher bonds 
in the clay structure given by the active clay mineral grains as they are forced 
to become closer together at a very slow rate. 

In sensitive soils the compressibility behavior after the critica! stress is not 
used to avoid strong compressions. Therefore. for practica! engineering purposes 
only the compressional behavior of the clay during recompression, corrcsponding 
to the flat portian of the compressibility curve and up to the overburden effective 
stress (Fig. 1), need be investigated. In deep excavations large clastic hcave is 
observed, and settlement takes place upon load reapplicatioro. The vertical dis
placements should be forecasted (9,/0]. 

The typical configuration of the consolidation curves obtained in oedometer 
tests show the following characteristics: For low stress levels of rccompression 
the consolidation curves take the configuration shown in Fig. 2 and referred to 
as Type l. For highcr stress levels on the recompression branch of the compress
ibility curve and clase to the critica! stress a. (Fig. 1 ), the configuration of the 
consolidation curves is as shown in Fig. 3. Thc secondary or intergranular vis
cosity compression become:; more cvident and assumes a convex configuration 
arter the primary compression is completcd. This configuration we call curve 
Type I1 (Fig. 3). 

For a stress leve! very clase to the critica! stress, the configuration of the 
consolidation curve shows no break mcrging into a straight logarithmic line, as 
shown in Fig. 4; this is Ty¡:c lll. After the critica! stress, a new clay structure 
is forced to form under the confined conditions giving a typical configuration 
curve, Type IV (Fig. 5). 

The most common consolidation curves in thc field in highly compressible 
soils for stress levels befare the critica! stress correspond to configurations of 

< • e 
• u 
o 

" • 
i5 

PRIMAR Y 
COMPRESSION 

' 

too acote 

SECONOARY 
COMPRESSION 

' 
eSe -------------~o 

FIG. 2-Typ~ 1 cun.wlululum curw.• ar low strus J~,·tL 

257 



e 
• E 
• u 
o 

"' o 

~ 
COMPRESSION 

Óe -----------------
8 

IOQ sea~ 

SECONOARY 
COMPRESSION 

CONVEX CONFIGURATION 

j STRAIGHT: 
/ PORTIONI 
' ' 

' 1 
1 

FIG. 3-Typc 11 coiiJolidcJtiOfl curv( befare critica/ srrcs.~ ln·d. 

Typc 1!, as may be sccn in 1-i¡;s. 6, 7, and ~ for thrcc highly stratificd subsoil 
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stress al any depth._ 
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in thc oedomelcr with thal obscrved in thc ficld. Thc paramctcrs should be 
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stress conditions lo forccast tt•nc scttlcmcnls \lO¡. 
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Theoretical Considcr:::• :Jits 

The theory presented is based on two rheological models: the Terzaghi model, 
and a model developed by the author called the Z-Unit (/0], both of which 
attempt to represen! suil br.ravior under confined conditions. The working hy
potheses are: 

l. The soil is formed of two structures with different rheological properties, 
one representing the primary structure and the other the secondary structure (Fig. 
9). . 

2. The primary struct:Jre is built of coarscr grains forming a continuous skel
cton structurc capablc of taking effcctivc strcsses. The volumctric strain of thc 
structurc so conccivcd has thc tcndcncy lo cnd upon dissipation of lhe porc water 
pressure. Tcrzaghi's model is assumed to apply. The large pores of the primary 
structure are saturatcd with air-free gravitational water [11], and volumetric strain 
behavior is only of elasto-plastic naturc for an applicd stress increment. 

3. The secondary structure is formed by very fine and ultra-fine soil, forming 
clusters between thc large grains and furring them continuously throughoul the 
pnmary structure (Fig. 9¡. The secondary structure so visualized has pores filled 
with water of different viscosity, like the one assumed for the primary structure. 
This water has ro be dr;.ined away from the pores because of the applied pressurc 
during thc process of consolidation. Since the sccondary structure is built mainly 
of clay mineral grains, t~c rclative displacement between them is considercd to 
be a phenomenon ot hrgh vrscous characteristics duc to the adsorbed water films 
surrounding the clay mi1eral grains ( /2]. 

PO RES 

J/"'f!J:), CLAY CLOSTERS 
~~#¡,IW 

FJG. 9-Artütic conapt of clay :rtructur(. 
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From thcsc assumptions wc can concludc that thc total volumctric str'am ol 
thc soil is thc additinn uf thc primary l1t.1 and thc sccondary l1t., vulumctric 

strains 

flt,. = ÁE,. 1 + tlt,., ( 1 ) 

In thc thcory wc will analyzc thc Kclvin unit an<l thc Z-unit in 'cric' (Fig. 
10). Thc Kclvin unit contains a rc,isting clement in parallcl with a Ja,hput of 
linear lluiuity 4>,. reprcsenting the pore water lluiuity in the primary 'tructurc. 

Thc Z-unit is fumted uf a highly viscous clcmcnt incrca,ing it' VISC<">Iy with 

time in parallcl with a dashpot of linear lluiuity ,¡,. The highly """"'" dement 
rcprc!\Cill~ thc comprc~sion or thc day mineral grain du:-.h.:r:-. upnn ~hc~1r :-.tn::-.:-.c:-. 

applicu to thcm. The da,hpot rcpre,clll' thc hyurodynam11.: retaruation uf thc 
volumo:tric '!rain .C.t,., duc lo the linear lluiuity ~'' nf tho: water 1n thc "'cundary 
structurc porc spacc. 

Thc action of thcse two unit' rc4uircs that the pre"urc in thc d;,,hpot uf thc 
Z-unil alway' be largcr or CljUalto thc prc"ure inthe ua,hpol of thc Kclvm unit. 
in order that thc water of thc day cluster' in thc 'econu;,ry 'lruc·turc may llow 
to thc drainagc surfacc:-. during thc primary compn.::-.!-.ion. ·111c two nHH.kb an .. · 

an;,lyzcu ,eparatdy. '"""d un thc wurkin¡: hyputhc'"' _¡u,t Jc,crihcd. 

Tile Kdvin Unit 

In thi' unit we e'tabli'h thc fullnwmg rel;,tiun' unucr '"' appilcd 'ustamo:d 
incremcntof unit loatl :1¡> al a ccnam stre" leve! (Fi¡:. 101: 
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in which F (TJ is thc Terzaghi's time function rctarding thc defommtion by thc 
hydrodynamic proccss of consolidation. 

The Z·Unir 

In this unit we establish thc following conditions (Fig. 10). For thc equilibnum 
of thc elemcnts 

( 1 1 ) 

Thc volumetric strains 

( 12) 

and the strcss-strain conditions [J] of thc Newtonian liquids with nonlincar anu 
linear fluiditics respectivcly are 

ll = -- Lla, 
b + 1 • 

ln thc equations in 13, a, b. and q,, are constant paramctcrs and 1 is the time 
elcmcnt. Combining abovc mcntioncd cquations we obtain thc diffcrential equa· 
tion for thc Z-unit 

a 
Lli_ • = . Ll¡> 

"· b+al<j>,+l 
( 14) 

Under a sustamcd incremcnt of unitload Llp and aflcr integration of Eq 14 wc 

obtam 

¡, 
LlE,, = atlp · In 

+ al<l>, + 1 

b + ai<J>, 

Furthcrmorc. thc pressurc takcn by thc fluid in thc dashpot 

Thcrcforc 

~U,v~ = 
a 1 q,, 

. . Llp 
b + al<j>, + 1 

and for 1 = O, Cla," = !:J.p. obtaining b = O and 

( 15) 

( 16) 

~· 
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for static equilibrium: j.p = llrr 1 + LlrrN1 (2) 

for volumetric strai:ls: llE,1 = llE 1 = LlEN1 (3) 

stress-strain condition oi the resisting element: ~lE, = a, llcr1 (4) 

where a 1 represents a secant parametcr for the stress-strain behavior. For the 
dashpot we consider thc Newtonian liquid with constant fluidity <!>.: 

From these equations wc obtain thc following differential equation: 

llf.,., + 

Upon intcgration we obtain 

(6) 

Whcn a Jarge number of un:ts are considered we write 

(7) 

in which 2:a 1 = a reprcsents the compressibility of the soil. 
On thc othcr hand, thc average degrce of consolidation from Tcrzaghi's theory 

rcmh 

in which T, = c,.t!H' is th~ primary lime factor. and M = (2m - l)'n'/4. 
Whcn comparing Eqs 7 ant: 8 wc obtain 

a, 
o. = n1,., -

a 

2 q,, 
=- and- = 

¡.,( a, 
M~ 

H' 
(9) 

Equations 7 and 8 represen! thc same phcnomcnon and thcy correlate with Eq 
9. Hcncc, wc can writc for thc primary structurc volumetric strain, 

llE,1 = (m.,!:J.p) · F (T,) (10) 



q,, 
= 2.31alip 1og ( 1 + --= · 1) 

a 
( 17) 

Considering the sum of all the Z-units we may write Eq 17 in tlle following 
convenient fonn: 

- { q,, a (el>' )} t,., = 2.3alip 1og 1 + -::-- - · 1 
a q,, a 

From Terzaghi-Kelvm's correlations we find 

and calling 2.3ii = m,. by substitution in Eq 1 & wc obtain 

{ 
m,. q,. ' } 

= m,lip log 1 + 4.61 - --=(c,.IIH-) 
m, q,, 

( 18) 

in which c,.IIH' = 

m,lm,. = [3. then 

T,. is thc Terzaghi's primary time factor. and calling 

L>t,., = m, · lip log { 1 + 4.61 J,, r.} 
[3 q,, ' 

( 19} 

Equation 19 represen:s the volumetric strain due to the intergranular viscosity 
phcnomenon. Wc consider [3 • .j,, and q,, constant average valucs for a specific 
stress leve! (p + lipl~), and call 

4.61 q,, 
-·- = ~ 

[3 <jJ 1 
(20} 

The value of ~ is a dimens10nlcss parameter. and may be detennined from the 
consolidallon curves obtamcd from thc oedometer test. According to Eq 1 wc 
writc in dimcnsionlcss form: 

lit,. 

m,.· lip 
= n and n = F(T.) + [3 log (1 + t;T.l (21) 

Equation 21 represents the volumctric strain-timc bchavior in thc case of !he 
ocdomcter test and approximately 'imilar conditions of lateral rcstraint in the 
field. Neverthcless. when this condition is no! me! in the triaxial test or in !he 
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field for small loadcd arcas in comparison with the thickncss of thc clay stratum, 
thcn onc should add lo Eq 21 a time tcm1 rcprcscnting a steacly creep il O 1. 

Thc configumtion n of thc thcorctical consolidation curves cxprcsscd by thc 
dimcnsionlcss Eq 21 for diffcrcnt valucs of ~ may be found plottcd for a valuc 
of ¡> = 0.6 in Fig. 11. Similar curve~ may be obtained for othcr valucs of ¡3. 
Wc may noticc from them a limiting value of ~ for whieh thc curves show a 
straight logarithmic behavior after thc break in thc consolidation curve obtaining 
a Typc 1 curve (Fig. 2). Thc limiting thcorctical valuc of s is found lo be 5. Thc 
Type 1 curves will confom1 to thc thcorctical cquation 

n = F(T,.) + ¡>log(l + 5T,) (22; 

Notiee in Fig. 11 that the intergranular viscosity phenomenon becomcs less 
importan! during the primary comprcssion for val u" of ~ < 5. Howcvcr. aftcr 
thc primary comprcssion has taken place, this phcnomenon bccomcs more evident 
on a long time basis as thc value of s bccomes smaller. To further visualize the 
eonfiguration of thc consolidation curves, we find curves plottcd with s = 0.5 
for di!Tercnt valucs of ¡3 in Fig. 12, whcrc the phcnomcnon of intergranular 
visco~ity can be readily rccognizcd after the cffcct of the primary comprc"ion 
has takcn place. 

Fitting Mcthods 

Type 1 Curve.\ 

In terms of o versu~ 1 the theoretieat equation for the oedomcter con,olidation 
curve' may be writtcn according to Eq 22 a~ follow': 

o = &,. F(T,) + C, log (1 + ST,.) (23) 

in whtch &, .. C,. and thc cocfticiem uf con,olidation e, are dctcrnuned al cvcry 
~tress level and incrcment of prc"urc llp. 

To cxplain the fitting mcthod, we u>e a typtcal Type 1 lahoratory con,olidation 
curve. We fiN determine the value of C,. sclecting two pomts for largc valuc' 
or 1 on the logarithmi<: 'traight linc pot1ion of thc curve (fig. 13); hencc 

Takin¡; onc cyclc in the logarithmic scale lo¡; T,21T,.1 = 1, wc obtain 
C, = (ó, - &,). The value of ó,. i~ detcmuned by selccting on thc consolidation 
curve a Point B immcdiately aftcr thc break with coordinatcs &11 , 111 , al which wc 
may a''ume F(T,.J ;; 1 and T,. ;; 2 (Fig. 12). Thcrcforc 

&11 = &,. + e, log ( 1 + s · 2) 
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Hcncc (24) 

Thc cocfficicnt of cor,solidation e, is found from the intercept with the primary 
comprcssion curve at &Jl. for T, == 0.2. from Eq 23, 

o50 = o)2 + 0.3e, (25) 

Wc read thc time ¡50 en the curve for 050 and compute the cocfficient of 
consolidation: 

0.2H' 

t,., 

in which (2H) is thc .hickness of thc specimcn at the unit load increment applted 
tlp. 

From thc consolida<icn curve for a silty clay of high comprcs"ibility givcn in 
Fig. 13, wc obtam thc following valucs: 

lnitial strc" leve!: 
lncrcmcnt of !ttrcs!t: 

Thickne"s of "pecimcn: 
Primary compressior,: 
Final slope of lo¡; bchavior: 

u 
t:.u 
2H 

= 0.550 kg/cm' 
= 0.150 kg/cm' 
= 1.56 cm 

o = u 87.6 f.L 

e, = 34.0 f.L 
Coefficicnt of con""lidation: e, = 1.106 · 10-' cm'/" 
f.L = 1 micrometre = 1 O_, centimetr" 

The thcoretical ecuation reads in micrometres: 

(26) 

To verify the fmmg mcthod thc valucs of & have been calculated with 
T, = ( 1 .818 · 10- -')¡ and plotted m Ftg. 13. where one may recognize the el ose 
agreement with the observed ocdometer consolidatíon curve. The parametcr~ uf 
E4 22 for average 'trcss lcvcl a + t:.a/2 = 0.625 kg/cm' are 

6,. , 
m, = ---'--- = 0.0373 ctw/kg. 111, = 

2H·tla 

e, 
2Htla 

¡3 = 111,/m, = 0.3'J. c.JH' = 1.818 · 10--'/s 

Typc 11 eun·c.1 

= 0.0145 cm2/kg, 

A typical oeuumctcr Typc 11 comolidation curve for stress lcvcl 0.5 kg/cm' 
and 'tress incremcnt of 0.50 kg/cm' ts shown in Fig. 14. The theoretícal curve 
rcads (from Eq 23) 
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!i = !i, F(T,) + C, log (1 + ~T,) (27) 

Thc valuc of C, is tk.~rmincd as prcviously dcscribcd for curves of Typc 1, 
whcrc the logarithmic law becomcs a straight line. Thc valuc of ~ is dctcrmined 
selccling a Point 8 just after thc break of thc consolidation curve whcrc F (T.,) = 1 
(Fig. 12). Thc coordinates at this point wc call &8 , t8 (Fig. 14). Anothcr point 
on thc logarithmic portian of thc curve i~ selccted for the maximum observeú 
time, with coordinates !i,, t,. Noticc that the value ~ · c)H' represcnts thc in verse 
of a time -r; thcrefore 

Thc probkm is to find thc valuc of -r for Eq 2g. Wc writc for Point' n anú 
F, rcspcctivcly, 

,. + 111 
08 - ó, = e, log --

T + l1. 

and solving for -r wc ·obtain 

.l""t,.- - In 
,. = 

1 - e'' 

m whtch a = 2.303 (o,. - &,)IC,. 
Aftcr the valuc of -r is dctermined we calculate 

(2'J) 

(30) 

With '6,.12 we fmd on thc consolid;~llon curve the tune 1,._, as a lirst approximatinn 
for 50% of primary eomprcsston, and compute e,. For an improveú valuc llf thc 
cocfficient of cot"Oitdation we u" thc following cquatiútl: 

1 ' :;i\ + (, log (1 + 0.2 f/'/Tc,) ( 3 1 J 

With this value wc dctcrnunc 111 thc curve a ncw value for t,., anú couscqucntly 
<',. and ~- Sub~tilutin¡; thi, v;~lue lll Eq 31 WC con.putc a new o~, ;tllÚ linú in tite 
laborat01y curve a bcllcr ,tpproxnnation üf 1,._,. Wc rcpcat thc proccúnre until e,. 
anJ ~<lo not change substanllally. thadorc obtaining a Iinal valuc for i; satisi'ying 
thcorctic;~l Eq 27. 

Thc littin~ mcthod jusi Jcscribcu applicú mthc laboratury consolidation curve 
of Ftg. 14 yiclds thc followin¡; value" 



lnitial stress leve! = C.5 kg/cm' 
o8 = 98 J.L, 18 = 500 s 

Stress increment = 0.5 kg/cm' 
o, = 153 ¡.a., r, = 100 000 s 

e, = 28 J.L, a = -4.538 1' = 576.18 S 

from which 

o, = 98 - 28 log (1 + 500/576.18) = 90.4 ¡.a. 

From o'" = 45.2 J.L. we obtain on the curve r,., = 38 s. The sample height at 
initial stress leve! of 0.5 ~:g/cm' is 2H = 2.086 cm; thercfore, the cocf!icicnt 
of consolida! ion has thc valuc: 

e = ' 
0.2( 1.043)' 

38 
= 5.73. 

H' 
JQ--' cm2/s, ~ = - = 0.330 

C,'l' 

To obtain an improved value of c. and ~ we entcr Eq 31 and find 

o'" = 45.: + 28 log ( 1 + 0.2 . 0.330) = 46 J.L 

From the laboratory c•1rve wc read 1'" = 40 s and compute Cv = 5.439 · 
JQ-' cm1/s and i; = 0.347. 

Entering &~, = 45.2 + 28 lag ( 1 + 0.2 · 0.347), wc find &50 = 46 ¡.a.. Hcnce. 
wc con,ider thc valucs givcn abovc final. Thcrcfore, thc thcorctical ocdomctcr 
consolidation cquation including thc intcrgranular viscosity phcnomcnon is in 
micrometres: 

& = 90.4 F(T.) + 28 log (1 + r/576.18) (32) 

in which T, = (5.0 · 10-')r. 
The curve is calculatcd with Eq 32 and the plot in Fig. 14 to compare thc 

fittmg mcthod with thc laboratory soil configuration. 
Thc paramcters for dimcnsionless Eq 21 will be 

ni¡ = 

90 4 . JQ-' 
· = 0.00867 cm2/kg 

2.086 . 0.50 

28 . ¡o-' 
= 0.00268 cm2/kg 

2.086 . 0.50 

m, H' 
13 = - = 0.309, ~ = - = 0.347 

m~, ct,T 

'\ 
' 
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Hence the dimension1css configuralion (Eq 21) rcads 

n = F(T,.) + 0.309 1og (1 + 0.347T.l (33) 

The resu1ts of thc method just describcd havc bccn applicd toa sct of 1aboratory 
conso1idation curves. The theoretica1 curves are shown p1otted in Fig,. 15 and 
16. The fitting may be found satisfactory. 

Thc varialion of the paramcter' against the average stress lcvel for which they 
wcrc dctcrmined may be found plottcd in Fig. 17. 

Problcms wilh Corivcntional Ocdomclcr Test [/3] 

Thc >oil spccimcn m the ficld is subjected lo a specific stalc uf str"'· hydraulic 
pr"surc. and dcgree uf saturatiun. Thc last·mentioned imlcx im•perty in organic 
>uils ma) be less than lOOC/o. When the soil ¡, recovered from thc grounu anu 
placeo in the oedometer undcr water. the original stresscs and hyLirdulic pre"ure' 
are reduced to zero. Two cffecl> shoulu be considered. mmtcly: the expan,iun 
of thc gas in the pore space reuucing lhe degree of saturation. taking place 
aceording lo Mariotte's law: amlthe relea" uf gas di"ulved in thc water whcn 
rdicvcd fromthc fteld hyuraulic water prcssurc, taking place accon.hng to llcnry's 
law. Thc 1ast action dcvelops mieroscopic bubbles in the water. modifying the 
permcability of thc >oil as cumpared with the permcahility for water ahscnt of 
microscopie gas bubbles. a1so giving thc water 'mne compre"ihility [// ¡. 

Thc inl1uencc of the emrapped ga' in thc pore space may he recogni1.ed 111 thc 
oedometer eom.o1ídation curves in thc first pha.c of the compression ("e f'igs. 
15 and 16). The absorption uf thc entrappcd !.!'" appear' not lo take place 
instantaneously in the test. and nnt until enou¡;h compre"iun nf tite "'il has taken 
place lO reuuce the void space. By thc same token. the uegree or saturatiun in 
the 1 icld should be knnwn [//[. 

On the other hand, the contcnt of gas in thc suil imphcs an Pmnediatc comprcs
sinn upun load apphcation [//J. llcnce the ba,ic assumpliuns made in thc thcory 
fnr pnmary CUINlltdation Liu not apply fully 111 the ucdomctcr test undcr thc 
condiunns swtcJ hdute. and currcwuns shouiJ he apphcd. 

An 111lportant ~.;rror in thc rir~t pha~c or thc prim;¡ry l'Oll~oild~llion ;.dsu allccttng 
thc cumpn.::-.!\ibility lktcrnuncJ 111 thc h.::-.t i:-.thc JcmokkJ :-.oii mcmbranc CJK!o:-.mg 
thc 'pccimcn when tnmmcd in thc consolidallnn ring. This cilcct shouiJ he 
cardully invcstigatcu. Finally. onc shoulu also cvaluatc lhe friction against thc 
nn¡; lo correct for thc applicJ strc". The frictiun inncasc' as thc porc prc"urc 
reduces anu bccomcs more importan! al the enJ uf the primary phasc of con
soliuatiun anJ thcrcal'tcr. 

In 'pite uf all th"c problcm' in thc cunvcntiunal oeuumetcr test. onc linos in 
wcll-conUw..:tcd test~ approxmwtc pararnctcr~ whid1 are u~cful to thc cnginccring 
profc~~1on. Ncvcrthch.:~:-.. lhc .auliHH kch that thc ocdonu.::tcr tc:-.1 tcduuquc may 
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be improved lo obta;il better results. The following recommendations may im
provc !he ocdomcter tests and their inlerpretation: 

l. Plot the con~olidatton curves, allowing sufficienl time during the test to 
obtain !he straighl ¡;onion of !he secondary compression. 

2. The cffecl of friclion against the consolidation ring may be imponam to 
consider in the final stages of !he intergranular viscosity compression. lt can be 
mmimized using Ooating and larger diameter rings and soil repellen! agcnts at 
!he soil-ring intcrfar:e or if possible by mcasuring the friction during thc test. 

3. The consolidalion test should he done under an hydraulic pressurc equal 
to what !he soil was subjectcd lo in !he ficld. One should allow sufficient time 
under thts pressure lo pennil !he microscopic gas bubbles lo dissolve in !he pore 
water. 13efore applying water pres.,urc lo the oedomeler, !he soil should be loaded 
with about 20% of !he ovcrburden effcctivc stress al which the soil was subjected 
in !he field. This practice will avoid swelling of !he clay minerals. Full consol
idation should be allowed under !he above-mentioncd stress. 

4. The increment of stresses in the oedometer test should be of equalmagnitudc 
and on !he ordcr of '/, or less of !he effective overburden stress, in order no! 10 

damage !he clay slructure and lo oblain average values compatible with !he 
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assumptions in thcory, whcrc it is considcrcd that the parameters are average 
valucs during each consolidation proccss and for cach stress level. 

5. Thc corrcction on the comprcssibility obtaincd from thc oedomcter test is 
pcrformcd considcring thc probable volume of the non-saturated rcmolded soil 
enclosing thc spccimen whcn this is placed in the consolidation ring. 

6. All parameters used under ficld conditions should be adjusted to changes 
or effectivc stress and hydraulic pressurc (/0]. 

Conclusions 

A theory ha~ becn prcsented to takc into account "intergranular viscosity'", 
commonly known a~ secondary consolidation. The application of this theory to 
laboratory con~olidation curves obtaincd in ocdometcr givc~ satisfactory agree
mcnt. With thc fitting methods proposed, the parameters ruling the theory may 
be obtaincu in a practica) way. 

Thc aumor has satisfactorily prcdtctcu settlcments and similar compression 
problcms in highly comprcssiblc soils using the proposed theory of consolida! ion. 
Thc 'oib enginecr is rccommcnued lo apply the proposed methodology to hi' 
own :-.oils cnvironmcnt. 

The fitting methods proposeu in this papcr may give better than usual a¡;ree
ment' on long-time comprcssions for sediments and strati¡;raphical condition' 
"milar lo thosc considcrcd hcre. Howcver, thc ocdometer test' on undi,turbeu 
spccimcns must be carcfully conuuctcd and thc corrcction' mcntioned perfonncu. 
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J. h.l;,\LISIS DE DEF0::.'1ACIONES EH LOS SUELOS 

Agustin Deméncghi Co)ina• 
H~ctor SnnginEs Gnrc1a 

3.1 Determinación~ deforrnacion~s ~ ~ suelos 

3.1.1 Deformación do un suolo en al campo 

Para ilustrar la forma de dctermi~ar las deformaciones del terreno de 
ci::1entación, consideremos un elc:nento de suelo qu~a por peso propio 
es~á sometido al estado de esfuerzos mostrado en la !ig J.la. 
Consideremos que este estado de esfuerzos se puede sustituir por una 
presión de conf inarniento equivalente- ·al esfuerzo normal en el plano 
oct~cidrico p , dada por el promedio de los tres esfuerzos normales 

e 

p = ( 1/3) (p + p + p ) 
e ; x "./ 

suponga;;¡os que las 

si y proporcionales 
Presiones ho¡- .i.zontales p y p 

X y 
son 

a la presión ·:ertical P. 

es el coeficiente presión en -reposo 
o 

Sustituyendo en la ce J.l 

(J. 1) 

igu<ües entre 

del suelo. 

(3.2) 

:.a :!..g 3. lb muestra al elemento de suelo sometido a una presión de 
co~:ina;;¡iento equivalente·p. 

e 

Su:;:>onga:7.os ahoru que se constn;ye una cimentación y ésta ocasiona 
inc::c::~c:.tos de esfuerzo r.ormal r:;_, (T y (T en el elemento ( fig J .2). 

X y 

:::stos incre:nentos de. esfue::;:o ;:·::oducen deformaciones verticales y 
ho::izcr.tales en el elemento. ~~ cimentaciones es usual que la 
da::"o:::-:::ación que interesa al inge;-:iero sea la deformación vertical ó;. 
del elemento. Existen vurios métodos para determin~r esta 
defo::;:;::ción; uno de ellos tratu úel c;;.pleo de la ley de Hooke, que 
co~sistc en lo siguiente 

* 

c=[c;-v(o-+o-
:o: ;: X y 

) / E 

ó = e H 
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• donde e = deformación unitari;:, del 
z 

E = módulo de elasticidaC: del 
V = relación 
H = espesor 

Los esfuerzos ~ , 
z X 

de 
del 

y 

Poisson 
elemento 

~ 
y 

se pueden 

elemento 

material 

obtener con la 

Boussinesq, empleando las 
3.4 de este capitulo. 

ecuaciones que se presentan en 

teoria de 

el inciso 

3.1.2 Propiedades de deformación c.~ los suelos 

En los suelos ocurren diversos. "c.ipos de deformaciones: elástica, 
plástica, elastoplástica, viscosa, etc, por lo que el valor de E se 
tiene que tomar de acuerdo con el tipo de suelo y el fenómeno que se 
esté estudiando. Cabe aclarar que, dado que las relaciones 
esfuerzo-deformación en los suelc.s son no lineales, conviene con 
frecuencia trabajar con el móC.ulo secante de deformación para 
determinar el valor de E correspondiente, utilizando niveles de 
esfuerzo lo más cercanos a la real~dad. 

A continuación veremos la forma de determinar los diferentes valores 
de E. 

La determinación de las propiedades de deformación para el análisis 
de movimientos en una cimentación, se puede ilustrar considerando un 
elenento de suelo en una prueba de compresión triaxial, sometido al 
estado de esfuerzos que se muestra en la fig 3. 3; consideremos 
adicionalmente que se trata de ur.2. arcilla saturada. Suponiendo que 
la probeta de suelo tiene un c:.;fuerzo de confinamiento pe y un 

esfuerzo desviador cr iniciales, primeramente se reduce el esfuerzo 
r 

cr a cero (para representar la deszarga 

carga, etc), con lo que se obtice".e el 

por excavación, decremento de 

módulo de rebote elástico E 
• 

del suelo (fig 3 o 4 ) • A 
co;;fina:7:ie::to p , se vuelve 

conti:.uacion, manteniendo 
a aolizar el esfuerzo cr 

aplicado el 
con lo que se 

e • r 

-det.err:ina el módulo de reconprc~ión E 
re 

. ( fig 3 • 4 ) • Aplicando un 

de compresión asentamiento adicional 

debido al increnento neto 

es:ue::zo normal debido a la 
deforwación se le puede denomin"r asentamiento 
módulo de deformación correspor.-:icnte será E 

e 

e~tonces tres módulos de jeforrnación, a saber 

e 
= cr 1 e 

r e 
E 

re 
= r:J' 1 e 

r ' re 

donde cr es el 
r 

estructura; a esta 
por compresión; el 
(fig 3.4). Tenemos 

e 
= cr 1 e 

n e 
E 

Dependiendo del 
emplea alguno de 

tipo de deform¡;.·::ión 
los módulos E , _ o 

e :-e 

que se esté 
E en la ley 

e 

determinando, se 
de Hooke de la ec 

3 o 3 • 
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opinl.on de las siguientes personas involucradas en el diseño de la 
• cimentación (Zcevaert 1991) 

a) Propietario del inmueble 
b) Inquilino 
e) Ingeniero estructurista 
d) Arquitecto 
e) Autoridad municipal 
f) Compañia de seguros 
g) opinión publica 

Por lo tanto, con el concurso de or-inión de las personas mencionadas, se 
llegan a definir los movimientos permisibles de una cimentación. 

Sin embargo, para que el lector se dé una idea de los asentamientos 
permisibles, y unicamente para fines de anteproyecto se presentan los 
valores de la tabla 3.1 (Sowers 1562). 

3.3 Estados límite de servicio 

Los reglamentos de construcción es~ecifican los diferente movimientos 
que se deben revisar en 1.ma cimer:tación, los cuales dependen de cada 
caso particular. Por ejemplo, las Normas de Cimentaciones del 
Distrito Federal establecen que para una cimentación compensada se 
deben revisar los estados limite de servicio que se indican a 
continuación. Cabe aclarar que <::ste criterio se puede aplicar en 
general a cimentaciones superficiales, profundas, etc, con las 
modalidades propias de cada ci~entación. 

a) Desplazamientos instantaneos dol suelo de cimentación 

Los desplazamientos instantaneos ~n suelos finos saturados se: pueden 
calcular utilizando la ley de Ec:>ke (ec 3. 3) , considerando que la 
d<::formación del suelo ocurre a ·,¡olumen aproximadamente constante. 
Véase el ejemplo 6. 1, donde se trata el calculo de expansiones 
y asentamientos por recomprcsión, considerandolos cor.lo r.lOVimientos 
instanté.neos. 

Les suelos 'granulares, debido a s·.l permeabilidad relativamente alta, 
e~perimentan movimientos instant~::eos de magnitud alta comparados con 
los desplazaoientos diferidos. L:: determinación de deformaciones en 
suelos granulares se puede ver en los ejemplos 3.1, 5.4 y 5.5. 

b) Deformaciones 
cimentación 

transitorias y permanentes del terreno de 

Las propiedades de deformación para la determinación de deformaciones 
transitorias de la cimentació:: debidas a acciones sísmicas se 
obtienen a partir de ensayes de tipo dinamico como el péndulo de 
torsión (Zeevaert 1973), la colu::ma resonante (Jaime et al, 1987), 
etc. 

En la obtención de las 
ocasionadas por un sismo, 

deformaciones permanentes de 
el fe:-.órneno de la repetición de 

un suelo 
carga es 

21!2 
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• Finalmente, y dado que el suelo es una arcilla saturada, manteniendo 
el esfuerzo ~ constante se presentJrá una deformación a largo plazo 

e (fig 3.4}. 
y 

Vemos entonces que las propieéadcs de deformación para una 
cimentación se pueden determinar todas ellas en una prueba de 
coopresión triaxial. Sin embargo, este tipo de ensaye resulta difícil 
de realizar en arcillas saturadas, debido fundamentalmente a que la 
deformación diferida e toma mucho tiempo en esta prueba; por esta 

y 

razón, las deformaciones debidas ;:.-~ incremento neto de carga, entre 
las que se encuentra la deforrnaci:m a largo plazo, se determinan a 
partir de los resultados de una prueba de consolidación. Además, se 
ha observado que los módulos E y ~ se pueden obtener a partir de 

e re 

una prueba de compres~on no cor.:'inada, debido a que el esfuerzo 
efectivo cambia poco al ser extraída una muestra de arcilla saturada 
del terreno natural, es dec.ir, se hace la consideración de que el 
esfuerzo efectivo en una prueba de compresión no confinada es 
aproximadamente igual al esfuerzo efectivo de campo. Con el módulo E 

• 
se obtiene la componente elásti~a de la deformación debida al -
in~remento neto de carga. 

En resumen, la expansión por descarga y el asentamiento por 
recompresión se determinan con los módulos de rebote elástico y de 
recompres ~on, respectivamente, a::.bos obtenidos en una prueba de 
compresión no confinada. Con el mó¿ulo de compresión E se calcula la 

e 

deformación instantánea debida al incremento neto de carga de la -----· 
cimentación. La deformación di fe:: ~da, ocasionada por el incremento 
neto de carga de la cimentació~., se determina a partir de los 
resultados de una prueba de consol~dación. 

Las propiedades de deformación p~~a la determinación de movimientos 
de la cimentación debidos a accio~~s sísmicas se obtienen a partir de 
ensayes de tipo dinámico, cono el l'éndulo de torsión (Zeevaert 1973), 
la colunna resonante (Jaime et al ~987), etc. 

~n suelos friccionantes se sigue ~n procedimiento similar al de las 
arcillas, con la diferencia de que el efecto de la pres~on 
con: inanie:1to es ·mayor y que el c::ecto del tiempo .es mucho menor en 
estos r..ateriales. Para suelos gr":-lUlares existen procedimientos que 
tc=an en cuenta en forma explicit2 el efecto del confinamiento y que 
la relación esfuerzo-deformación ~n ellos es de tipo no lineal; una 
de estas técnicas se presenta e;·, en inciso 3. 7 de este capítulo 
(Deméneghi 1989). 

3.2 Deformaciones permisibles 

Las deformaciones calculadas debc1 compararse con las deformaciones 
pernisibles de una cimentación, ::as cuales deben determinarse para 
ca:ia es-=.ructura en particular. Pe:- ejemplo, el asentamiento total y 
los asentamientos diferenciales de una cimentacJ.ón dependen de la 
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impor:a;1te; por lo tanto deben d·:-.tc~inarse, en muest.:-as c~1 el 
• laboratorio, las defonnacianes r-··..:rman··~iltcs acurnulaclcs por lo 

r~pcti.::ión de cargas. En forrn~ ~p::-ox.~madz: ·y únicamente pz.ru ~incs cte 
anteproyecto, se pueder1 emplea~ l~s ~iguie~tcs ~xp=eslOilC~ 

¿; = ¿; ( 1 + a log N ) 
p}i p 

(J. 5) 

donde ó = deformación pcrrnane:-. te debida a N repeticiones de 
pi< 

carga 
é = 

p 
deformación permo.ner-l·,:e. corr-espondicn~c a la primera 

aplicación de carga 
N = núme~o de repe~icion~s de carga 
a = coeficiente que depen-:.2 del tipo de suelo. Para suelo~ 

granulares a = 0.25 
log - logaritmo decimal (~~se lO) 

e) Asentamiento diferido debido al ~~cremento neto de carga 

Cc:-JsicEr-ando que la p::-esión eí:ec-~:.va en una :>rcill3 satur<:.da no 
c::.r.'~i2.. e'n forma importante po2.· t1:L1 excavació:-1, el asentamiento a 
largo plazo se calcula entonces cnpleando el increrr.ento neto de 
c2.rga, el cual es el rcsul!:.ado Ce: sust.raer de la presión o carga 
tot2.l trans-oi ti da al suelo por: uo2. su~estructura o un elemento de 
ella, la ?res1on o carga total pre~iamente existente en al suelo al 
nivel de· desplante (KCDF 1976). Ad~~és, si el terreno de cimentación 
cor.siste cr: arcilla, el. asentarr:ie:-:~o detido a cedcncia la~cral de 
suelo es usualmente pequeño en core?~ración con el asentaDiento total; 
po= esta razón, aun el asentamientc de cimentaciones en estratos•·.dc 
gran espesor de arcilla puede se:- evaluado por métodos b:!sados · en 
é.e!'on.acic¡-, unidimensional (Ter::ag:-:i y Feck 1967, art ~ l); es. decir, 
na=a calc~la= los asenta~ie~~os di!t:=idos tinicament~ hay ~~e ~tilizar 
- ' e:l csf·...lerzo normal vc~ical e:- • -r 

= 

E~ el eje~~lo 6.1 se presc~t~ la ;-~luación del ~se~ta~iento a largc 
pl2.:.o e:~. unz. ci"!":':c:1tL!cion compcns~'.:3. Cabe acla.rr..r Cfdc si se desea 
ob~ene:- EJ.dicionclme~tc :.a cvolucié:·. del ~undir:iento, se pt:é:dc c:uplear 
l~ ~eo=iá de consoli¿~ciór1 d~ Tcr:.nghi-Zeevaert gue COI1Sidera 
c.dicionalwente le: defo:-:aac:ión po:- viscosidad 
l:Lte!.-g:-a~:..llar (co:-~::;ol:dacion sect:.:.:!2.ria); véase p2.r0. cst.o Zeevaert 
(1985). 

J. 4 !r.c;P.:.-.enta~ de csfi.lerzo en h ~ de suelo ocasinnndos par !J.M 
e?. rae rena~tide ;:ollc?.d(}. en ) -, :;unc7""ficie 

J.~.l Carga uniforme 

A continuución se presentLln las exprcs1oncs para determinar los 
esfuer~os normales verticales t~jo la esquina de un rectángulo 
sometido ~ una carga uniforne q ay~icada en la superficie (fig 3.5). 

' 
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• 

Para 

Para 

ü 
~ 

(Darr.y 1985) 

_q_ [ ( 
l 

ü = 
" 2 re 2 

X + 

ü y ü (Dashkó 
X y 

ü=_3__¡!!-
' 2 rr 2 

+ 
2 2 z y 

y Kagan 

X y Z 

l 
2 + z 

) xvz _xv 
h + "·"g tan ·'- ) 

z "· 

1980) 

- ang "tan z A 
X y 

+ (l- 2 v) (ang tar: y¡x - a11g tan y A 
X Z 

a 
[ 

TI X V z 
~an 

z A 
ü = _,._ - - ar.s ---

2 rr ., 
(/+ z2) X y y l>. 

+ (1 - 2 v) (ang ~-- X/Y - a 11g tan X A 
l.-C.: •• 

y z 

;._ 2 
~ = (" /. 

2 z2) 
l/2 

y + 

) ( 3. 7) 

j ( 3. p) 

(3.9) 

Los esfuer:-zos nonuales bajo el CL!l:.t:.ro de \In círculo carCJado están 
dados por (Ycdar 1967) 

3 (Rz -'-. 2 2) 312 _. rr=q[l-z/ _ 
= 

(3.6') 

ü = ( s/2) [ l 
' 

2 v - 2 (l+v) :. 1 (R2 + zz) llz + z3 1 (?.2 + z2)3t2 ) 

(3.7') 

dc~de R es del radio del circulo. 

": . ") ..... "':: ..... 

Ct.:c..:--.do la cCJ.rc_;3. CfUE! se i:!plica c:1 -- superfi(· ie es de tipo triangular 
~:ig 3.6), se pueden ut.ili:.a:- la: fómul3s -le 1-iamilto:J Grc.y (Juarez 
Sadillo ~- Rico 1960) 

e_ ')U'1.; O ' ! 1 - 1\. 

= p L/ (2 :1 D) 

+ ( B/L) ang sen 

Bajo el pur,to B 

p L / (2 rr Il) 

F .-o::---::,---:2:-
:z. V --' -r B- ...,... :'. 

-
" l.. + z 

B L 

v!?-:7 + B• z 

:r .,.. z 

3 z 

+ 

( 3. lO) 

(J.lll 
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donde L es la longitud de la carga t~~angular. 

3.5 Cimientos sujetos~ Ciu:s!.il vertica: y mo'llento 

3.5.1 Reacción del terreno trapecial 

En numerosas ocasiones en la pr ctica un cimiento se ve sometido a 
carga vertical y momento. Por eje~plo, una columna le trasmite 
~sualEente ~ una zapata aislada carsa vertical y momento. El efecto 
de ur: sismo se traduce er1 fuerzas carta11tes y momentos al nivel de 
c.::-:entación; a si, un ed:.ficio al',:o desplantado sobre una losa de 
a?oyo o un cajón de cimentación, e~ una ~egión sismica trasmite al 
~E~=eno de cimentación un fuerte mo=ento de volteo, el cual ocasiona 
deforwacicnes en dicho terreno c;-.1e pueden llegar <:. ser muy 
iDp:l:-t.a:ltes. Por lo tanto, se ::a ce necesario determinar las 
de~o~nacicnes del suelo osc.sionadas por una fuerza vertical y un 
n.o:J.ento de volteo, tema qwe t.:=atare::-.cs en este inciso. 

Considerer.oos un cir.1iento sometido a:C sistema de cargas de la fig 3.7, 
y suponc;a07\os que la rea::ción del tec::reno es la se1ma de una reacción 
u:üfor.ue debida a la caraa Q, y a c.:na reacción debida al nomento M. 
La reacción uniforme se obtiene del cociente Q/A, siendo A el rea 
Cel ci.l:liento, wientras ~e la reac::ión provocada por el momento se 
ob~ie:-.e E:n forwa ap:::-oxinaGa t:.~ili.z.:!:-.do la fé:.-mula de la escuadria: tJ 
= (v./I) y . Obse:-vé.::tos t:,.'Ue la reacc::.ón del suelo se calcula entonces 
e~~ la siguiente expresión 

r; = Q/A ::': (H/I) y 

~ = h.omento de ine~cia de ~a planta de la cimentación 
= ¿is~ancia del cen~:::-ci~e del drea de la cim~ntación a 

la tib~a donde se ES~~ calc~lando el esfue~zo 

lOS p"...::I"COS e:·:"t.re:.-.os E de: c~=iento los esfuer=os se calculan 

r; : Q/ ;.. .¡. 
o 

(~f/I) 

r; = Q/ ;.. -
' 

Si el cimien~o es rec"Cangula:::- de a~=ho B y longitud L 

r; =Q/3L+ 
• 

6 M / 

e = Q / B L - 6 M / L B
2 

b 

(3 o 12) 

( 3 o 13) 

(3. H) 

(3.15) 

Po::- la tercera ley de Newton, la ::::.rga sobre el terreno es la de la 
fig 3.7, pe::-o con sentido de ar::-ib::. hacia abajo (fig 3.8). 

?or lo tanto, para dece~inar las ~eformaciones del suelo provocadas 
po::- un cimiento con carga vertical y momento, es necesario detenninar 
el estado de esfuerzo dentro de l~ masa de suelo ocasionado por la 
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carga de tipo trapecial de :a fig 3.2. 

cuando solo se desea detenninar e:i. esfuerzo normal vertical en la 
nasa de suelo, el problema se puede dividir en el de una carga 
rectangular cr b y de una carga trianc:.1lar cr • 1 

( fig 3. 8) . El esfl:er;:o 

normal ocasionado por la primera se calcula con la fórmula de Damy 
(ec 3.6), mientras que para la carga triangular se pueden emplear las 
fórmulas de Hamilton Gray (fig 3.7, ecs 3.io y 3.11). 

cuando se requiere conocer además éel esfuerzo normal vertical· cr , 
z 

los esfuerzos normales l!orizontales rJ v rJ , el proble;:na se puede 
X • y 

r2sol ver di ·,.ridiendo la carga t.ra;Jt-:=ial en un n#mero n de cargas 
uniformes como se ilustra er, la f ig 3. 9. Los esfuerzos buscados se 
obtienen aplica:>do las ecs 3. 6 a :. 9, para cada una de las cargas 
unifonnes en las que se dividió la co.rga trapecial. 

3.5.2 Reacción triangular 

Cuando el momento de volteo es altc 1 puede ocur~ir que se presenten 
en un ext=e~o esfuerzos teó=icos de tensión entre cimiento y terreno 
(fig 3.10). En la realidad la resistencia a la tensión entre estos 
dos materiales es practicamente nula, po~ lo ~~e no existe dicha zona 
de tensión. Por lo anterior, se re~uiere determinar la reacción del 
te==e~o ignorar.do esta zona de tensión. 

Supongamos una reacción triangular como la indicada en la fig 3.11. 
?or equilibrio de fuerzas verticales 

CT C 1 2 = Q = área éal triángulo 
• 

(3.16) 

'Io:Ja:-jC.o ~o::le:-~tos con respecto a un e::Je que pasa por el p'...lnto A 

Q e 1 3 ~ Q B 1 2 - ~ = o 

C = 1.5 B- 3 X/ Q (3.17) 

De la ec J. 16 CT =2Q/C 
• 

(3.18) 

Ln co~secuencia, dado un ciR-ien~~ en el que las ·cargas Q y M 
ocasionan esfuerzos teóricos de tG~sión en el contacto entre terreno 
y suelo, la reacción de este, supc~~ién¿ola triangular (fig 3.11), se 
obtiene utilizando la ec 3.17 para determinar la distancia e, y la ec 
3.16 para obtener el es~l'er:o cr • 

• 

Los esfuerzos en el interior del :c.edio elástico, ocasionados por la 
carga triangular se hallan ernplea~jo las ecs 3.10 y 3.11 del inciso 
3.4.2 anterior. 
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l ::;s suelos se pueden Las defo~aciones instantáne~s 
~ane~a aoroximada u~iliza~d~ 
teoría d~ la elasticidad. 

en 
las 

·-~lculur 
expre:siones que ?l"L 1 ~urc:'.c:1~ 

de 
1 --.. 

3.6.1 Deformación vertico.l de un rec::angulo cargado 

El asentamiento de la s~perficie de un 
e isotropo, :::Oaj o la esg\.iina de :.:n 
uni.forneruente repartida q, est¿ 

medio semiinfinit- ho:nogéneo 
rectángulo somet1l

0 
• " ~ ca:::-ga 

Schleicher (Terzaghi 19~3) 
dado pe¡- la '"ó:.w--.:1 c. de 

L ln + B ln ---~---
L B 

B = ancho del =ectá~~~lo 
L = longitud del ~ect¿ng~~~ 
E = ~ódulo ¿e elasticidaC ~el medio 
v = rel~ción de Poisson dEl medio 

Si el cinien~o es c~adrado 1 la ec 3.19 se convierte en 

é5 = 

1.763 q B 
ó = 

Tt -

C.ic:v:. cc.:-~a. E::1 
l.:.::~al v~r7..ical 

}\ = 
V 2 

l - V 

n E 

(1 -

V 

vz) 

de:~ne cowo el 
El 2.sen~2.::1::..ento 

cociente 
VE!r:-tica} 

(::;¡ la es 3 .lS''' e! Gse:--.':.a::-.ien~.: se calcula bajo el 
C'..laC.r-ado.) 

( 3. 19) 

(3.19') 

(3.19") 

--::2 la ca::-g~ 

-:;ue p;:vduce 

o, la rigidez 

(3.19"') 

centro del 

Cuc~Co el ~edio clastico tiene u~ ~spesor H , el asentarni~nto bajo la 
esc;-..:ina de un rectangulo ~o¡¡-,e~¡oo " ca:::-ga uniforme q esta dado por la 
:"ó=ula de Steinbrenner (Juáre~ BcC:illo y Rico 1980) 
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(B +~2+ 32) .¡ :¡,>+ if !1-
2 

ó =[q(l-v )/rrE][L ln + B ln ------------

+ (qJ2rrE) 

:!. ( B + A) 

~B 
2 

( 1-v-2v ) H" :mg tan--
HA 

B(L+A) 

(3.20) 

( 3 o 21) 

cuando existe un medio estratificado como el de la fig 3.12, formado 
por n estratos de propiedades elásti=as E y v, el asentamiento de la 
superficie se puede calcular utili::ando la ley de Hoo}~e pc.::-a cada 
est=-a::o: 

e = ( l/ E) [ cr - v ( cr + e: ) ] = ::: X y 
(3.22) 

donde v v v cr son los esfuerzos nornales vertical y horizontales 
::: X ... y 

ocasionados por la ca::-ga a?licada e~ la superficie del medio, v e es 
- z 

la defo:wación unitaria C. el estra te. La deforwación, en unidades de 
longitud, del estrato está dada por 

o = e 11 
z 

donde E es el espesor del estrato. 

(3.23) 

~ de:c~ación de la su~e~fice se~~ la s~a de las deformaciones de 
cada est:-ato. 

3.6.2 Ci::-culo cargado 

de :.-adio 

•. ( l 
2 

V ) R q 

2 -

R some~ido a carga 
bajo t_.:. cen~ro esté.. 

unifo::-me 
dado por 

q en su 
( Zeevaer-;:. 

(3.24) 

El cesplc.za:::ie:-.to ho::-1zo:c::al de ·.:n circulo so::1etido a una carga 
hc=~zon~al Q esta dado po= (Richa~~ ce al 1970) 

" 
ó 

h 

(7 - 6 v) Q 
h 

(3.25) 
32 (l - v) G P. 

El giro del circulo occ.sicnado pe:: un rnol:lento M vale (Richart et al 
197 o) 

e = [ 3 ( l - v) M J 1 6 G RJ (3.26) 

en que G = E 1 2 ( 1 + v) (3. 26) 

Con las el:presiones anteriores se pueden obtener las rigideces lineal 
y angular de un cimiento de planta circular. La rigidez line 
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vertical se define como la carga vertical entre el 
produce: 

K = Q 
V V 

1 ó 
V 

2. = 2 E R 1 ( 1 -v ) 

ase:--:t~r..ien\ n que 

1 ' . 2 7) 

La rigidez lineal horizontal se defi~e como la carga horizontal entre 
el desplazamiento horizontal que proGuce: 

K = 
h 

= 
32 ( 1 - v) G R 

7 - 8 V 

La rigidec angular 
cociente del ~omento 

o rigidez a 
entre el giro 

K = M / 8 = 5 G R
3 1 3 ( 1 - v) 

r 

l?_,. ::-otación 
c-..:e produce: 

3.6.3 Giro de un rectangulo sometid= a momento 

( ' . 2 8) 

se define c.·mo el 

(3.¿9) 

El giro de un rectangulo sujeto a :..:n :comento H (fig 3.13) s~ puede 
calcular determina;;.do la ::arga de ~:.po trapecial (ecs 3.1~ y ~-15) 0 
triangular ( ecs 3. 17 y 3. 18) '!..:e actl:a sobre el terrt 110 • ;.. 

continuaciCn se divide le. ca¡-ga e:-. un número n de cargas unJ ro=--mes 
(fig 3.9) y se determinan los esf'..l.E:-.:-zos normales a , cr y u r.'"'n las 

Z X y -

ecs 3.6 a 3.9, a la mitad de cada :..:no de los estratos del su'·suelo. 
U! defo:wación unitaria de cada es:.:-ato se ob~iene aplicando 1 a ley 
de Hooke ( ec 3. 2::.) y la defo~-::.ación en unidades de l. ·'lg i tud 
utilizando la ec 3.2:. Esta operac~~n se realiza bajo los pun1.~ 5 A y 
B de la fig 3. 9, con lo que se d27.e~ina, nedian":c la suma ·le las 
de:o:-¡:acior:és de cc..dc est:-a~o, la :2efo~c.ciór. en la supe:-ficic, con 
es~os resul7adcs se puede ~alcu~~= el giro del rec~áng~lo so~ctido a 
~o~ento. Er: el eje=?lo G.l se ~==csenta una aplicación de es~e 
p::-oced.i~ieT¡to. 

E:: fo:-:::a sir.:plif icada, se pue~e "J.sa~ el siguiente artif ic 1 0 : se 
ojtiene el mo~e~co de inc~cia del ~ec~á~g~lo I en el sentido ·~ue se 
esta anali~c.ndo, y se de-:c:-:-¡:-.:..:~a el .:-adJ..o eq-..1ivalente a un circ\•lo que 
tensa el wisr.~o mor:1en:o de J..nerc::.c. del rectang·..¡lo (No=-mas de Sismo 
1987): 

R = ~ I 1 r< 
1/.:0 

(3. <9) 

Con el radio eguivaler1te ?- se er..;: ~ea la ec 3. 25 para determi 11ar el 
giro de la cimentación de pla~ta "~=tangular. 

El criterio anterior es válido C"~ilndo la longitud del 
si=ilar al ancho del rnisno. Para valores de la longitud 

cimiel>to es 
mayoras que 



tres veces el ancho del cimiento, es conveniente usar la fórmula de 
Frohlich para un cimien~o continuo (de longitud infinita) de ancho B 
(Zeevaert 1973) 

e = ang tan (16 (1 - v
2

) H 1 rr ::: B
2

] (J. 30) 

donde Y. es el :memento pcr u:üdad de :éongitud C:el cimiento (t.I:\jrn). 
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TABLA 3.1 
ASENTAMIENTOS ?ER~ISIBLES 

Asenta~iento total pelwisible de la cimentación de una estructura, de 
tal fo~a que no se pYesente daño f~~cional en las siguientes insta
laciones o eleDen~os: 

Obras de drenaje 
~ccesos a la es~ructura 
~uros de manposteria 
Marcos estructurales de 

conc::eto o acero 
Losas o cajones de 

cimentación 

l5 a 30 cm 
J) a 60 cm 
.=:.5 a S cm 

: a 10 en 

7.5 a 30 cm 

Los valo=cs ~ayores son para asent2=ientos en te=renos de cimentación 
ho=ogeneas y estructu~as de bue~~ calidad de construcción. Los 
valores ~enores son pa~a asenta~ie~~os en terrenos de cimentación con 
est~a~ig~afia errática y estruct~=~~ de regular calidad de construc
ción. 

To=ado de So~ers (1962) 
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TABLh DE HEYEREiF {1956) 

Comoacidad N qc Ángulo de fricción 
2 relativa, [' kg/cm . .. ln._erna, grados 

e 

Huy suelto < 0.2 < 4 < 20 < 

Suelto 0.2 - o. 4 4 - 10 20 -~o 30 

0.4 - 0.6 lO - 3G 40 -120 35 

0.6 - o.s 30 - se 120 -200 40 

> . o. 8 > 50 > 200 > 

~ = n0mero de golpes en la prueba de ~enetración esténdar 

~ = ~es:s~encia de punta en el cono 
e 

30 

- 35 

- 40 

- 45 

45 
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APUNTES DE CIMENTACIONES 

CAPACIDAD DE CARGA 

En el análisis de una cimentación se debe revisar la 
segundad del terreno de apoyo, tanto de capacidad 
de carga por resistencia al corte como por 
deformaciones del rrusmo. Esto se logra verificando 
que no se excedan los estados limite de falla y de 
sen1cio del suelo de cimentación. 

En este capitulo trataremos el estado limite de 
falla. el cual se entiende por cualquier Situación 
que corresponda al agotamiento de la capacidad de 
carga del terreno de cimentación. o al hecho de que 
ocurran daños IITeversibles que afecten 
significativamente la resistencia del suelo ante 
nuevas aphcacwnes de carga (RCDF 1993) 

Los s1guientes son eJemplos de estado lirrute de 
falla de una cimentación (RCDF. articulo 224): 

a) Desplazanuento plástico local o general del 
suelo bajo la cimentación: 
b) FlotaCIÓn: -
e) Falla de los elementos de la estructura de 
cimentaciÓn. 

1 Capacidad de carga tilnma de un me/o 

En relac1ón con el desplazanuento plastlco local o 
general del suelo bajo la cimentación, generado por 
la pres1ón vertical conocida como capac1dad de 
carga ultuna por res1stenc1a al corte del suelo. de 
los estudiOS de la teoria de la plasticidad respecto a 
d1cha capac1dad de carga. se pueden extraer las 
sigutente conclustones (Terzaglu y Peck 1967). 

Si la base de una zapata continua descansa sobre la 
superficie de un suelo sin peso que posee cohesión 
y fricción. el suelo falla como se rndíca en la fig l. 
a través de 5 zonas. Debido a la fricción' adhesión 
entre el suelo ~ la base de la zapata, la zona 1 

Agustin Deméneghi Colina • 
Margarita Puebla Cadena* 
Héctor Sanginés Garcia* 

permanece en estado elástico; actúa como sí fuera 
parte de la zapata y penetra en el suelo como una 

cuña; sus fronteras forman un ángulo de 45° + 4>12 
con la horizontaL 

En las zonas II y 111 se genera un patrón de 
esfuerzos cortantes, los cuales en la zona III son 
iguales al estado pasivo de Rankine: las fronteras 
de la zona pasiva forman un ángulo de 45° - 4>12 
con la horizontaL 

Las zonas 11 se conocen como zonas de esfuerzos 
radiales. porque las rectas de esta zona plástica 
parten de las aristas de la zapata. La otra familia 
de curvas son espirales logaritrmcas. cuyos· centros 
se localizan en las anstas de la zapata. 

La capacidad de carga ultima está dada por 

q,; e N,+ Pv N,+ (l/2) y B N1 ( l) 

donde 

N,; e"'" 0 tan' (45° + 4>12) (2) 

N,; 2 (N, +l) tan 4> (3) 

(4) 

Sí el suelo no tiene cohesión, pero si fricción y peso 
propio. el patrón de falla se muestra en la fig lb. 
Las fronteras de la zona elástica 1 son curvas; las 
dos ramas se intersecan en el punto d, formando un 
ángulo de 90° - 4> . En las zonas ll las lineas 
radiales son curvas. En la zona 111 se presenta el 
estado pasivo de Rankine. 

*Profesores del Departamento de Geotecnia. División de lngenieria Civil. Topográfica y Geodésica. 
Facultad de lngenieria. UNAM 
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La ecuación de una espirallogaritmica es (fig 2) 

(5) 

La espiral logaritmica tiene la propiedad de que el 
ángulo entre el radío vector y la normal a la curva 
vale <P (fig 2). En cimientos profundos, Zeevaert 
( 1973) hac" :- hipótesis de que la superficie de 
falla se extiende hasta que ésta se vuelve vertical 
(fig 3): por lo tanto, el ángulo entre el rac!Jo 
vector y la horizontal vale <P . 

Cabe aclarar que para la obtención de la ecuación 
de capacidad de carga qd ( ec 1 ). se hicieron las 
sigutentes hipótesis: el material es incompresible. 
su comportamiento es rigido-plástico. y se trata 
de un estado de deformación plana. 

Por lo demás, las limitaciones de las teorías sobre 
capacidad de carga no tienen una importancta 
prácttca sena. porque la prectsíón de la 
soluc10nes aún aproximadas depende en rnavor 
medtda de nuestra habilidad para valuar las 
proptedades mecánicas de los suelos que entran 
eh las ecuaciones. que de los defectos de la 
proptas teorias (Terzaghí y Peck 1967) 

:! Efecto de la forma de la cimentación 

La expresión de capacidad de carga que 
proporciona la teoria de la plasllctdad (ec 1) es 
valida para una zapata de longitud mfimta. Para 
ctrmentos ctrculares. cuadrados ~ rectangulares 
se emplean factores de forma obtemdos en forma 
expenmental Asi. la capacidad de carga ultima 
está dada por 

En un cimiento de planta circular se torna B = L 
= D , siendo D el diámetro del cimiento. 

En todos los casos BIL S 1 . 

3. Capacidad de carga resistente. Factores de 
resistenclQ 

Definamos ahora la capacidad de carga resistente 
de un suelo con la siguiente expresión 

donde fp, son factores de resistencia (o factores 
de reducción de resistencta). los cuales miden el 
grado de incertidumbre que se ttene respecto a la 
vanación de la resistencia del suelo. En general 
fp, $ 1. 

.J. Presión última sobre el terreno Factores de 
carga 

La presión de contacto media entre cimiento y 
terreno vale 

(11) 

donde 

~ Q = sumatoria de cargas al nivel de desplante 
del ctrmento 

Además 

q = (1/A) (Q, + Q, + ... + Q.) 

Definamos la presión última sobre el terreno de la 
donde siguiente forma 

f, = 1 + 0.25 (B!L) (7) 

(8) 

f, = 1 -0.4 (BIL) (9) 

q"'' =(!/A) (Q, F,, + Q, F,: + ... + Q. Fon) (12) 

donde F" son factores de carga, que miden la 
incertidumbre que se ttene respecto a J
mtensidad de las cargas. En general Fa ~ 1 , at. 
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cuando en algunos casos particulares F ~ puede 
ser menor que uno. 

La ec 12 se puede poner en forma simplificada 

(13) 

5 Cím1ento sometido a carga vertical y 
momenio 

La detenninación de la capacidad de carga por 
resistencia al corte del suelo. de un cimiento 
sujeto a carga vertical y momento (fig 4a) se 
puede llevar a cabo med.Jante un artificio teórico 
que consiste en considerar esta condición 
equivalente a la de un cimento de ancho reducido 
someudo urucamente a carga vertical. Esta 
cond1ción se obtiene de la sigu1ente fonna. 
cons1dérese un cimiento sometido a las acciones 
IQ v M (fig 4a). desde el punto de vista de 
fuerzas externas. esta cond1ción es equivalente ea 
la de la fig 4.1 b. donde se ha colocado la fuerza 
IQ de tal fonna que ocas10na el rrusmo momento 
con respecto al centro de linea. La excentncidad e 
vale 

e= M 1 IQ ( 14) 

Se obser. a en la fig 4 1 que se puede considerar 
un cimiento de ancho s· sometido unicamente a 
la carga vertical IQ De la fig 4.lb 

B'/2 = B/2 -e B'=B-2e ( 15) 

En consecuencia. la determinación de la 
capac1dad de carga de un cimiento sujeto a carga 
vert1cal IQ y momento M se lleva a cabo 
considerando un cimiento eqUivalente de ancho 
VIrtual s·. dado por la ec 15. en que la 
excentncidad e está dada por la ec 14 

La capacidad del suelo se obtiene sustituyendo en 
las expresiones correspondientes a capacidad de 
carga por resistencia al corte el ancho reducido 
vlrlual B · detenninado con la ec 15. Asumsmo. la 
presión de contacto en el cimiento virtual 

equivalente se halla considerando el ancho 
reducido B'. 

6. Revisión de la seguridad de una Cimentación 

Para que se cumpla con la segundad de ur1a 

cunentación. basta que se satisfaga la siguiente 
desigualdad 

(16) 

Sustituyendo las ecs 7 y 1 O en la expresión 16 

kQFJA::; cN,foFR1 + [JvN,f.,F._, + (112)'(BN,f,FR3 
(17) 

La desigualdad 17 se emplea para revtsar la 
seguridad del terreno de cunentación por 
capacidad de carga. 

7. Suelos jricc10nantes 

En un suelo puramente friccionante 

c=O ,. s=crtancj> 

,~. ., 

La capacidad de carga resistente vale, de acuerdo 
con la ec 10: 

q, = p, N, f, F._,+ (1/2) y B N., f, FR3 (18) 

Usualmente F._,= FR3 =FR. por lo tanto 

q, = [p, N, f, + (1/2) y B N, f,] FR (19) 

7. 1 Falla general y falla local 

Como mencionamos antes, la ec 1 se obtuvo 
considerando un material incompresible, hipótesis 
que se cumple sólo en suelos de compactos a muy 
compactos. Para tomar en cuenta la compres-; 
ibilidad del material, TerzagÍU y Peck (1967): 
recomiendan que se emplee la siguiente expresión 
en suelos en estado suelto 
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tan 4> = (213) tan 4>* (20) 

donde 4>* es el ángulo de fricción interna del 
suelo, detenninado mediante pruebas de 
laboratorio o de campo. 

Por su parte. Sowers ( 1962) indica que para 
suelos fnccionantes con D, mayor que 70% se 
debe emplear el criterio de Terzaghi para falla 
generaL y que para D, menor que 20% se debe 
usar dicho criteno para falla local, y que para 
valores intermedios de D, se debe interpolar. En 
consecuencia. podemos en forma conservadora 
usar la ec 20 de L .-.;Uiente manera 

tan 4> = a tan 4>* (21) 

4> = ang tan (a tan cj>*) (22) 

donde 
a= 0.67 paraD,~ 0.5 
a=0.67+ 1 65(0,- 0.5) para 0.5 < D, <O. 7 (23) 
a= 1.0 paraD,<: 0.7 

7. 2 Efecto de la presencia del mvel de agua 
(reanca (NAF) 

Cuando el ni,·el de agua freatica (NAF) queda 
por amba del nivel de desplante de la 
subestructura. en el momento de la falla del 
terreno de cunentación. debido a alta 
permeabilidad de los suelos fricc1onantes. la 
fracc10n sóhda se mue\e hacia cierta d~rección. 
mientras que el agua permanece en cond1cion 
practicamente hidrosratica Por lo tanto. se tienen 
que separar las contribuciones de las fases sólida 
' liqu1da del terreno. La contribución de la fase 
sólida esta dada por la ec 12 con ¡¡, = p, · y y = 
y·. es dec~r 

qR = Pv. N, f, FR: + (112) y' B N, f, FRJ (24) 

La contribución de la fase liquida es igual a la 
pres1ón del agua u al nivel de desplante de la 
subestructura. La capacidad resistente total sera 
la suma de la debida a la fase sóhda y de la 
debida al agua. es decir 

q. =¡¡,.'N, r. FR: + (112) y' B N, f, FRJ + UR 

Pero 
¡¡,.=pv'+u, u=p,.-Pv', u•=PvF.,-p,'FRS 

qR = Pv'(N,f,FR1- FRS) + (112)y'BN,f,FRJ + PvFR, 
(25) 

Las Normas de Cimentaciones hacen las 
siguientes consideraciones: FR: = FRJ =F..,= FR, ~ ... 
y FR4 = 1, por lo que la ec 25 queda 

qR = [Pv' (N, f4 - 1) + (112) y' B N, f,] FR + Pv 
(26) 

7.3 ReVIsión de la seguridad del terreno de 
czmentac1ón 

Se reconuenda en la practica que en general el 
factor FR ~ 0.45 . Por ejemplo, las Normas de 
Cunentaciones recomiendan F. = 0.35 para 
zapatas en la zona de lomas (zona 1) de la ciudad 
de MéXIco. 

La profund1dad de la zona de falla bajo el 
desplante del cimiento vale 

B cos 4> exp [(n/4 + cj>/2) tan 4>] 
h=-------------------- (27) 

2 cos (n/4 + cj>/2) 

(Por ejemplo, para cj> = 36°, h = 1.98 B) 

De acuerdo con lo tratado en los párrafos 
anteriores. la capacidad de carga resistente de un 
suelo puramente friccionante se puede obtener 
con la siguiente ecuación 

q• = [¡¡,.' (N, f, - 1) + ( 112) y B N, f,] FR + Pv 
(28) 
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Se distinguen las siguientes condiciones: 

a) Cuando el NAF se encuentr~ a una 
profundidad mayor que el valor de h dado por la 

ec 27. se emplea la ec 28 con y= Y m . 

b) Cuando el NAF se encuentre por arriba del 
nivel de desplante. se emplea la ec 28 co~ y= y' . 

e) Cuando el NAF se encuentra en una posición 
intermedia z (fig 5), se emplea la ec 28 con 

·r = :' + (zlh) (Y m -y') (29) 

Siempre se debe curnphr que 

(30) 

donde 

(31) 

[Por su parte. las Normas de Cunentaciones 
establecen que "en caso de que el an:ho B sea 
mayor que la profundidad z del manto freático 
baJo el nivel de desplante de la :irnentación. el 
peso volumétrico a considerar será 

·r = '( .,. (z/B) (·¡~- /) 
(ec .¡de las NC) 

··donde 

~~ · = peso volumétrico sumergido del suelo entre 
bs profundidades=' (8/2) tan (4) 0

- ~/2) 

·r~ = peso ,·o!urnétrico total del suelo arriba del 
mvel freáuco "] 

8 Suelos cohes1vos to1almeme saturados 

En un cimiento somero apoyado sobre un suelo 
cohesivo totalmente saturado la condición más 
desfavorable ocurre a cono plazo. ya que la 
resistencia tiende a aumentar al producirse el 
fenómeno de consohdación del suelo. Por lo 
tanto. se recomienda la ejecución de pruebas 
tna'l:.la!es no consolidadas-no dtenadas (upo UU, 

pruebas rápidas) para la determinación de la 
resistencia al corte del terreno (fig 6). 

Dado que la e"'1racción de una muestra inalterada 
de arcilla produce cierta alteración de la 
misma. algunos autores recomiendan la ejecución 
de pruebas consolidadas-no dtenadas para la 
obtención de la cohesión aparenté del material. 
Desde luego. la presión de confinamiento de 
laboratorio deberá ser lo más cercano posible a la 
presión de confinamiento de campo 

En una prueba rápida e = e;, y <1> = <!>u = O (fig 
6). Sustituyendo en las ecs 2. 3 y 8 

N,= l. N,= O. f, = 1 

Además. en teoria de la plasticidad se demuestra 
que en un material puramente cohesivo 

Habíamos señalado antes que la capa~idad de 
carga resistente está dada por la ec 1 O 

Sustituvendo los valores correspondientes a un 
suelo puramente cohesivo obtenernos 

(32) 

Hagamos 

Por lo tanto 

(33) 

donde 

f, = 1 + 0.25 0/B + 0.25 BIL (34) 

para 0/B < 2 y BIL < 1 . En caso de que D/B y 
BIL no cumplan con las desigualdades anteriores, 
dichas relaciones se tornarán iguales a 2 y 1, 
respectivamente (Normas de Cimentaciones 
1976) 
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9. Suelos cohesivos parcialmente saturados 

Fredlund y Rahardjo (1993) consideran que la 
resistencia al corte de un suelo parcialmente 
saturado está dada por 

s; e'+ (cr- u,) tan <j>' +(u,- Uw) tan <j>b (35) 

En la tabla 1 se muestran valores de e·, <1> · y <l>b 

para diferentes suelos (F redlund y Rahardjo 
1993) 

Cabe aclarar que. en un suelo cohesivo 
parcialmente saturado. al aumentar la presión de 
confinamiento cr3 se incrementan tanto la presión 
en el aire u, como la presión en el agua uw: si en 
los poros del suelo se presenta un estado abierto 
(vacíos del aire interconectados -!ntre si). la 
presión u, se disipa rapidamente ~ el suelo se 
comprime. En consecuencia. aumenta el grado de 
saturación del suelo Para valores altos de cr3 , los 
poros pasan del estado abzerto al estado oc/uzdo 
(vacíos del azre no conectados entre si): en este 
momento la presión del aire se apro'-íma a la del 
agua u, := u. Este fenómeno se presenta para 
valores del grado de saturación cercanos a 100%. 

Para G •. = 100%. u, = u. La ec 35 se 
transforma en 

(36) 

que es la le,· de resistencia de un suelo totalmente 
saturado 

Para calcular la capacidad de carga. se estima el 
valor mis desfavorable de la succión en el 
campo. ,. se sustituve en la ec 35. Para un valor 
fiJO de b succión. la cohesión del suelo vale 

e= e·- (u,- u.) tan <j>b (37) 

~ la ec 35 queda 

s = e + ( cr - u,) tan <!> • (38) 

Podemos observar en la ec 3 8 que para una cierta 
succión el suelo se puede considerar como un 
matenal cohesivo-friccíonante. por lo que 

podemos aplicar la ec 1 O para determinar su 
capacidad de carga: 

O bien. sí hacemos F.., ; FR 

E¡emplo 
Determinar la capacidad de carga resistente de un 
suelo cohesivo-friccíonante que tiene las 
siguientes propiedades: 

· - 2 - tJ 0 "'' - 22 ·o .¡.b - 16 ] 0 - 1 • e - .) m , '+' - .) ~ '+' - . , y - .) 
tJm'-
Zapata corrida B ; 1.5 m. L ; 4 m, Dr; O. 8 m. 
Considerar una succión en el campo (u, - Uw) = 1 
kg/cm'. con FR; 0.45 . 
Soluc1ón 
Aplicando la ec 37. con (u,- uw); 1 kg!cm' = 10 
tJm'. se obtiene e= 5.386 tJm', y la resistencia-al 
corte vale (ec 38) 
s = 5.386 + (cr- u,) tan 22.5° 
Podemos considerar el material como coheslvo
friccionante con e= 5.386 tJm' y <1> = <j> • = 22.5° . 
Sustituyendo en las ecs 2 a 9: 

N,= 8.228. N,= 7.644, N,= 17.451, f, = 1.094, 
f, = 1.155. f, = 0.85 
Aphcando la ec 40: 
qK;(5.386(17 451)(1094) 
+( 1.5)(0.8)(8.228)( 1.155) 

+( 1/2)( 1.5)( 1.5)(7 .644)(0.85)](0.45)=54 693 tJm' 

1 O. Suelos con cohes1ón y jricc1ón 

Los inc1sos 7. 8 y 9 cubren una amplia gama de 
suelos en la practica, pero se pueden encontrar 
suelos con características intermedias entre ellos. 
Por eJemplo. una mezcla de arena con arcilla o 
una arena cementada pueden presentar bajo 
ciertas condiciones un comportamiento cohesívo
friccionante. En estos casos, se deben determinar 
las propiedades de resistencia para las 
condiciones mas desfavorables durante la vida 
útil de la cimentación, y aplicar la expresiór 
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correspondiente a suelos cohesivo-friccionantes 
(ec 1 O): 

O bien 

qR = [cN,f, + PvNq(, + (l/2)'yBN,fy] FR (42) 
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( f't"e,( (u. ,.,J.. 'j f<a. hAY',(~ O ( <f<¡ 3.) 9.2 FAILURE ENVELOPE FOR UNSATURATED SOILS 

Soil Type 

Compactcd shale; u-= 18.6% 

Boulder clay, "' = 11.6% 

Dhanauri chty: w = 22.:2%. PJ 

= 1580 kg/m' 
Dhanauri clay; u·::: 22.27r., PJ 

= 1-178 kg/m' 
Dhanauri clay; u·= 21.2%, PJ 

= 1580 kg/m' 
Dhanaun clay; w = 2:!.2)o, PJ 

= 1478 kg/m' 
Madrid grey clay: u· = ~9%. 

Um.l1sturbt:J dccomposcJ granite; 

Hong Kong 
UnJi!)Jurbcd decompn~eJ rhyolit~; 

Hong Knng 
T.1ppen-Nu1eh liill silt: u·= ~1.5%, 

PJ = 1590 kg/m' 
CompacteJ glacial till: ,,. = 1:!.2%. 

PJ = 1810 kg/m' 

'Average \'aluc. 

Table 9.1 Experimental Values or </>• 

e' </>' </>• 
(kPa) (degrees) (degrees) 

15.8 24.8 18.1 

9.6 27.3 21.7 

37.3 28.5 16.2 

2ú.3 29.0 12.6 

15.5 28.5 22.6 

11.3 29.0 16.5 

D.7 22.5 1 16.1 

28.9 33.4 15.3 

7.4 35.3 13.8 

0.0 35.0 16.0 

10 25.3 7-25.5 

Tesl Procedure 

Constant water content 
triaxial 

Constant water conlent 
triaxial 

Consolidated drained triaxial 

Conslanl drained criaxial 

Consolida'ed water content 
triaxial 

Constant water content 
lriaxial 

Consolidaled drained direcl 
shear 

Consolidated drained 
muhistage triaxial 

Consolidaled dramed 
mulristage triaxial 

Consolidated drained 
multiSiage 1riaxial 

Consolidated drained 
multi'itage dircct shear 

,-
Reference 

Bishop ti al. 
( 1960) 

Bishop et al. 
( 1960) 

Salija, ( 1978) 

Satija, (1978) 

Satija, ( 1978) 

Satija. (1978) 

Escario (1980) 

Ho and Fredlund 
(1982a) 

Ho and Fredlund 
(1982a) 

Krahn el al. 
( 1989) 

Gan ti al. 
( 1988) 
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Jlle/qhlless (?·•O) 
Posses:;es e, 1 

Cohesionless (C•O) 
Possesses </>, r 

ZONAS DE EQUILIDRIO PLÁSTICO DESPUES DE LA FALLA ( TERZAGIII Y PECK 1967) 

FIGURA 1 

Espiral 
logad. tmica 

f "'f• e b t.~ <f 

ESPIRAL LOGARITMICA 

FIGURA :Z. 

ESPinAL LOGARÍTMICA EN UN 
CIMIENTO PROFUNDO (ZEEVAE 
1973) 

FIGURA 3 
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a) CiMiento sometido a carga vertical y momento 

B'/2 B'/2 2 e 

B' 

b) Cimiento con un sistema de cargas externas equivalente 

FIG -4 CIMIENTO SOMETIDO A CARGA VERTICAL Y MOMENTO 
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EJEMPLOS 

l!jemplo 1 
(Suelo friccionante) 
Revisar la seguridad del terreno de timentación 
por capacidad de carga, de la zapata rectangular 
de concreto reforzado de la fig E-l. 
Columna de 25 por 30 cm. Zapata de l. 7 por 2 
m; espesor losa zapata = 30 cm. Profundidad de 
desplante = 60 cm 
:!:Q' = 26 t, M1 = 4.2 t·m, M,= 6.8 t·m, F, = 1.4 
Terreno de cimentación: Y• = 1.6 t/m3

, cj>• = 37°, 
D, = 58%, s, = 2.6, F, = 1.1, F.= 0.45 
Suluciim 
Cálculo de la presión última sobre el terreno 
La sumatoria de cargas al nivel de desplante vale 
:!:Q= 26 + l. 7(2)(0.3)2.4 +0.25(0.3)(().3}(2_4) 
+(( 1.7)(2)-0.25(0.3))(0.3)(1.6) 
= 26+ 2.448+0.054+ 1.596 = 30.098 t 
:!:QF,=26( 1.4)+2.448( 1.4)+0.054(1.4) 
+1.596(1.1¡ = 41.658 t 
e,= M,Jl:Q = 4.2/30.098 = 0.1395 m 
ey = M.I:!:Q = 6.8130.098 = 0.2259 m 
B' = B -2e.= 1.421 m, L'=L-2ey= 1.5482 m 
q,. = :!:QF./A' = :!:QF./D'L' 
= 41.658/1.421(1.5482) = 18.936 t/m1 

Cálculo de la capacidad de carga resistente del 
terreno 
Se emplea la ec 28: 
q. = [p.'(N,f,- 1) + (112)yBN,f,] F• +p. (28) 
Aplicando la ec 23 
a=0.67+ 1.65(0,-0.5)=0.67+ 1.65(0.58-0.5) 
= 0.802 
Aplicando la ec 22 
el>= ang tan (a tan cjl*)= 31.15° 
Usando las ecs 2 y 3 
N,= e'""• tan' (45° + cjl/2) = 20.983 
N,= 2 (N, +1) tan cjl = 26.571 
Usando las ecs 8 y 9 
f, = 1 + (B'/L') tan cjl 
= 1+(1.421/1.5482)tan(31.15°)= 1.5547 
f, = 1 -0.4 (B'/L') = 1-0.4(1.42111.5482) 
= 0.6329 
Sustituyendo en la ec 28 
q. = [ 1.6(0.6)((20.983)(1.5547)-1) 
+( 112)( 1.6)( 1.421 )(26.571 )(0.6329)](0.45) 
+ 1.6(0.6) = 23.224 t/m1 

Se debe cumplir la desigualdad 30: 
q .. = 18.936 t/m1 

::; q, = 23.224 t/m1 
.. Cumple 

Ejemplo2 
(Suelo cohesivo totalmente saturado) 
Revisar la seguridad del terreno de cimentación 
por capacidad de carga, de la zapata corrida de 
concreto reforzado de la fig E-2. 
Espesor muro de concreto reforzado 20 cm. 
Zapata de 1.3 m de ancho; espesor losa zapata = 
20 cm. Profundidad de desplante= 50 cm 
I:Q' = 6 t/m, F, = 1.4 
Terreno de cimentación: arcilla limosa totalmente 
saturada, y.,.= 1.6 t/m3

, c. = 2.5 t/m1
, F, = 1.1, 

F• = 0.7 
Solución 
Cálculo de la presión última sobre el terreno 
La surnatoria de cargas al nivel de desplante vale 
I:Q= 6+ 1.3(0.2)(2.4)+0.2(0.3)(2.4) 
+( 1.3-0.2)(0.3)(1.5) = 6+0.624+0.144+0.495 
= 7.263 t/m 
I:QF,=6(1.4)+0.624(1.4)+0.144(1.4)+0.495(1.1) 
= 1 0.020 t/m 
q,0 = I:QF./A = 10.020/1.3(1) = 7.707 t/m1 

Cálculo de la capacidad de carga resistente del 
terreno 
Se emplea la ec 33: 
q0 = 5.14 e, f, F• +p. (33) 
donde 
f, = 1 + 0.25 D/B + 0.25 B/L (34) 
para D/B < 2 y B/L < 1 . En caso de que D/B y 
B/L no cumplan con las desigualdades anteriores, 
dichas relaciones se tomarán iguales a 2 y 1, 
respectivamente. Sustituyendo valores 
f, = 1+0.25(0.2/1.3)+0.25(1.3/6) = 1.0926 
q. = 5.14(2)(1.0926)(0.7) + (1.5)(0.3)+(1.6)(0.2) 
= 8.632 t/m1 

Se debe cumplir la desigualdad 30: 
q •• = 7.707 t/m1 :S q. = 8.632 t/m1 

· Cumple 

(ACCAPCAR) 
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Ca11acidad de Carga 

Introducción 

Para visualizar el problema de la Capacidad de Carga en suelos resulta útil el análisis del 
modelo mecánico que se presenta a continuación, debido a Khristianovich. Considérese una balanza 
ordinaria, cuyo desplazamiento está restringido por fricción en las guías de los platíllos, fig. l. 

Sí un peso suficientemente pequeño se coiOCI en un platíllo, la balanza permanece en 
equilibrio, pues la fricción en las guias puede neutralizarlo; en cambio, si el peso colocado es mayor que 
la capacidad de las guias para desarrollar fricción, se requerirá, para el equilibrio, un peso suplemenl.ario 
en el otro platillo. 

En el platillo derecho existe P y se requiere conocer Q, que debe colocarse en el platillo 
izquierdo, para tener la balanza en equilibrio crítico (situación en que la balanza pierde su equilibrio con 
cualquier incremento de peso en uno de sus platillos). Este problema tiene dos soluciones; una 

-~· corresponde a un Q<P y la otra, por el contratrio, a un Q>P. 

Considérese ahora el caso de una cimenl.ación. Un cimiento de ancho, D, está desplantado a 
una profundidad D, dentro de un medio continuo, fig. 2. El problema de una cimentación sería 
encontrar la carga "q", máxima, que puede ponerse en el cimiento, sin que se pierda la estabilidad del 
conjunto. La presión "q" que puede ponerse en el platíllo izquierdo es mayor que· la carga del otro 
platillo, p=-¡D, puesto que la resistencia del suelo, representada en el modelo por la fricción en las guías, 
está trabajando en favor del "q", 

Ahora "q" es nulo, pero conforme se profundiza la excavación las cosas suceden como si se 
bajase el nivel de la balanza de la fig. 2. , con la consecuencia del aumento de la presión p. Existirá 
una profundidad critica tal que, al tratar de aumentar la excavación, el fondo de ésta se levantará como 
el platillo de la balan7.a lo haría. Este es el fenómeno de falla de fondo. 

Una cimentación en la que "q" sea igual a "p" se denomina en Mecánica de Suelos totalmente 
compensada. 

TcorÍJs de can:Jc!dad de carga de cimientos supcríicialc..o;;. 

Una buena parle de las teorías desarrolladas tiene su base en hipótesis simplificatorias del 
comportamtento de los suelos y en desarrollos matemáticos, a panir de tales hipótesis; en otras teorías, 
especialmente en las que corresponden a desarrollos recientes, la observación y el empirismo juegan un 
papel mucho más imponantc, se puede decir que todas las teorías matemáticas tienen como punto de 
partida la solución de Prandtl. · 

Las diiCrcntes teorías de Capacidad de Carga, solucionan problemas en suelos cohesivos, 
friccionantes y algunas teorías el caso de suelos cohesiv()ofriccionantes. 

Análisis Limite del problema de capacidad de carga en suelos cohesivos. 

La teoría de la Elasticidad permite establecer la solución para el esl.ado de esfuerzos en un 
medio semi-infinito, homogéneo isótropo y linealmente elástico, cuando sobre él actúa una carga 
uniformemente distribuida, sobre una banda de ancho 2b y de longitud infiníla, fig. 3. Aquí los 
máximos esfuerzos conantcs valen (qht) y están aplicados en el semicirculo de diámetro igual a 2b. 

• '• 
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Para completar la aplicación del análisis limite a los problemas de capacidad de carga de suelos 
puramente cohesivos se necesita un valor Emite superior para el valor de la carga última q •. Para 
realizar este análisis se aplica el Método Sueco al problema de capacidad de carga, fig. 4. 

En realidad puede demostrarse que el circulo analizado no es el más critico posible. Si se 
escoge un centro en 0', sobre el borde del área cargada, pero más alto que O, puede probarse que existe 
un circulo, el más crítico de todos, para el que q... = 5 .Se y representa la carga máxima que puede darse 
al cimiento, sin que OCUITa el deslizamiento a lo largo del nuevo circulo. 

Así la carga última real, q., resulta acotada entre los valores 

nc :Sq. $ 5.5c 

En la solución de Prandll, se propone que el mecanismo de falla es el mostrado en la lig. 5., y se 
debe de calcular cuál es la presión máxima que puede darse al elemento rígido sin que penetre; a este 
valor particular se le denomina carga limite. El V"dlor limite de la presión encontrado por Prandtl fue de 
q _ = (n + 2)c. Esta solución es la base de todas las Teorías de Capacidad de Carga que se han 
desarrollado para aplicación especifica a suelos. 

La Teoría de Tcrzaghi 

La teoría cubre el caso más general de suelos con "cohesión y fricción", es la tcorla más usada 
para el cálculo de la capacidad de carga en cimientos poco profundos; dicha expresión se aplica a 
crmcntaciones en las que el ancho 13 2: Dr (Profundidad de desplante). De la panc superior se desprecia 
la resistencia al esfuerzo cortante t, haciendo la equivalencia del suelo arriba del nivel de desplante 
como una sobrecarga q, lig. 6. 

Con base en los estudios de Prandll en suelos cohesivos, Tcrzaghi l'lS extendió a un suelo de 
tipo cohesivo-friccionanlc, proponiendo el mecanismo de falla mostrado en la fig. 7. 

En este mecanismo de falla, la zona 1, es una cuña que se mueve como cuerpo rígido con el 
cimiento, verticalmente hacia abajo. Una zona ll es de dcfonnación tangencial radial. La .ama lll es 
una zona de estado plástico pasivo de Rankinc. 

!'ara que el cimiento penetre dcbcra de vencer las fucrL.aS resisten!~ como son la cohesión en 
las supcrfici<:<> AC y la resistencia pasiva en esas mismas superficies; en el caso de la falla incipiente, 
estos empujes forman un angulo el>. la dirección es vertical. 

Despreciando el peso de la cuña y considerando el equilibrio de fucrL.as vcnicales. 

q, B = 21', + 2CrSentP 

qc: Carga de falla en el cimiento 
P ,: Empuje pasivo 
Cr: Fuerza de cohesión 

1 
q,= B (2P, + 13c Tan tP ) 

Lo que tenemos que calcular es el valor de 1',; P, = !'" + Ppq + P.,. 

' 
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P "; Componente debida a la cohesión, supcnicic CDE 
P ,.,; Componente debida a la sobrecarga q = rD( superficie AE 
p rr;Componcntc debida a los efectos nonnales y de fricción, superficie CDE 

Calculando algcbraicamentc los valores de 1'", Prr, P,.,; llegamos a que la carga de falla es: 

1 
q, = eN, + yD¡N, + -yBN, 

2 . 
Ahora q, es la presión máxima que puede darse al cimiento por unidad de longitud, sin provocar su 
falla. (se expresa en unidades de presión). 
N,, N,, N,; Factores de capacidad de carga función del ángulo.¡,, debidos a la cohesión, sobrecarga y al 
peso del suelo. 

1 -.· La ecuación anterior es la fundamental de la tcoria de Tcrzaghi y permite calcular, en principio, 
la capacidad de carga última de un cimiento poco profundo de longitud infini'.a, con carga vertical 
únicamente. La condición necesaria es co.1occr los valores de N" N, y N,, obtenidos a panir de la Fig.8. 

Las lineas punteadas, se explican de la siguiente fonna: el mecanismo de falla, fig. 7., supone 
que al ir penetrando el cimiento en el suelo se va produciendo cierto desplazamiento lateral de modo que 
los estados pl;i,;ticos d=rrollados inicialmente se arnplian hasta los puntos E' y E, de tal manera que en 
el instante de la falla, toda la superficie de falla trabaja al esfucr.w limite. Este tipo de fulla se le conoce 
como falla general. En materiales arenosos sueltos o arcillas muy blandas, donde la dcfonnación er= 
mucho cerca de la carga de falla, el cimiento penetra pero no logra desarrollarse el estado plástico hasta 
los puntos E y E', sino que la falla ocurre antes, a carga menor, al llegar a un nivel de asentamientos, 
que para el cimiento equivale a la falla del mismo. A este mecanismo se le conoce como falla local. 
Para obtener la capacidad de carga de un modo aproximado en la falla local se hace: 

e· =2/3c T:m .¡,· = 2/3Tan<j> 

Y se aplica la expresión general, esto es, se detcnnina la posibilidad de falla local. Si esto es 
, , posible se calcula cp' y se determinan los valores N" N, y N, utilizando las lineas llenas. 

Otra fonna es utilizar el valor de cp y las curvas discontinuas. 

Finalmente la capacidad de carga Ultima respecto a la falla local queda dada por la expresión: 

2 1 
q,= -cN\+yD1N',+-yilN', 

3 2 

Esta tcoria se refiere a cimientos continuos; para cimientos cuadrJdos o redondos, no existe ninguna 
teoria, ni aun aproximada, por lo que Tcrzaghi propuso lo siguiente: 

Para cimientos cuadrados: q, = 1.3 e N,+ yD¡N, + 0.4y il N, {2) 

il; Ancho= Largo del cimiento. 

Para cimientos circulares: q,= 1.3c N,+ yD¡N, + 0.6y R N, (3) 

R: Radio del cimiento. 
En ambos casos N,, N, y N, serán los correspondientes a la falla general o local. 

Las CI.."Uacioncs anteriores corresponden a cimientos con carga vertical sin ninguna excentricidad. 316 
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Para los suelos puramente cohesivos, e~ O y + = O, en este caso N, = S. 7; N, = 1 .O y N, = 0.0 

Con estos valores la ecuación de Tcrzaghi cimientos de longitud infinita queda de la siguiente forma: 

q,= 5.7c + yDc (4) 

b d . . . 1 q. 1 En una pruc a e comprcns10n sunp e e=- por o que 
2 

q, = 2.85q, + yDc (5) 

Para el caso de cimientos cuadrados y circulares bastará con sustituir los valores de N" N, Y N, antes 
encontrados en las ecuaciones (2) y (3). En cimientos que tienen una longitud finita comunmentc se 
utiliza la expresión siguicnlc: 

B 
q, = 2.85 q, (1 + 0.3 -)+y Dr 

L 

Teoría de SkcmQlon 

• Suelos cohesivos 
• Nc es dependiente de la profundidad de desplante, creciendo conforme aumenta la profundidad de 

desplante hasta un valor constante para una relación DID~4.5 
• q,=cN,+yDc N,~5.7 QDID) Fig.9 

Teoria de Mcyerhof 

D =::>Es la profundidad de entrada del cimiento en el suelo resistente. 
Fig. 10 

13 =::> Es el ancho. 
y De =::>Es la sobrecarga, y en un suelo heterogéneo deben tomarse en 
cuenta los diferentes espesores de los suelos que forman el perfil. 

En la teoria de Terzaghi, no se toman en cuenta los esfuerzos cortantes desarrollados en el suelo 
arriba del nivel de desplante del cimiento; el suelo arriba del plano de apoyo del cimiento se toma en 
cuenta solamente como una sobrecarga perfectamente flexible, pero no como un medio a través del cual 

IÍ puedan propagarse superficies de dcsli7~icnto o en el cual pueda desarrollarse resistencia al esfuerzo 
cortan le. 

Mcycrhof trató de cubrir esta deficiencia con una tcoria de capacidad de carga que ha alcanzado 
amplia difusión en épocas recientes. 

En esta tcoria y para el caso de cimientos largos, se supone que la superficie de deslizamien(o 
con la que falla el cimiento tiene la forma que se muestra en las fig. 11. y 12. 

Según Mcycrhof. la cuña ABO' es una zona de esfuerzos uniformes, a la que se puede 
considerar en estado activo de Rankine; la cuña AllC, limitada por un arco de cspirallogaritrnica, es una 
zona de esfuerzo cortante radial y, finalmente, la cuña IJCDE es una zona de transición en que los 
esfuerzos varían desde los correspondientes al estado de cone radial, hasta los de una zona en estado 
plastieo pasivo. La extensión del estado plastico en esta última zona depende de la profundidad del 
cimiento y de la rugosidad de la cimentación. La linea no es llamada por Mcyahof la superficie libre 
equivalente y en ella actúan los esfuerzos normales, P~ y tangenciales, ~correspondientes al efecto del 
material contenido en la cuña IJDE. 

La expresión a que se llega finalmente al desarrollar la Tcoria de Mcyahcf (1950) es: 

q, = e N, + p. N, + 0.5 y 13 N, 317 
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Las diferencias estriban en p., 'J~: Jhora no es simplemente igual a yh y m los tres factores de 
capacidad de carga, N" N, y N,, que son d'fcrentes en valor nwnérico a los que se manejan con la Teoría 
de Terzaghi. -- · 

Mcycrhof ha substituido su plaatcamiento original por uno diferente (1963), fundamentado 
principalmente en el conocimiento cmpirico. En este nuevo trabajo Mcycrhofvuelve a plantear para el 
caso de los cimientos superficiales, una ccuac'.ón que tiene la forma matemática de la ecuación original 

de Tcrzaghi: 
q, = e N, +y Dr N, + 0.5 y ll N, 

Para cimientos largos, los coeficientes de capacidad de carga son: 

Nq =e liTan+ N. 

N, = (N, - l) Cot • 
N,= (N,- l) Tan (l.4cj>) 

En la fig 13 aparecen con lineas Jcnas las gráficas de dichas expresiones. Para el caso de 
cimientos superficiales circulares o cuadrados (IJ=L), los coeficientes que deben de considerarse son los 
mostrados con lineas discontinuas de raya larga. Para el caso de cimientos superficiales rectangulares, 
con relación ll/L no se han obtenido factures de capacidad de carga por métodos teóricos, pero Mcycrhof 
propone una interpolación entre un cimiento largo y cuadrado. 

Otro procedimiento, eliminando b interpolación, para obtener los coeficientes de capacidad de 
carga en el caso cimientos rectangulares es: el multiplicar los coeficientes para cimientos largos por los 
denominados factores de fonua, de origc:1 empírico y que son: 

~ = 1 + 0.2 N, (ll/L) 
s..=s,= I,paraO~cj>~ 10• 
S.. = S,= l + 0.1 N• (Il/L), 

Para el caso de cimientos supcr!i·:iales rectangulares, el valor de+ puede estimarse a partir de 
una interpolación lineal (respecto a la relación ll/L) entre los valores correspondientes a cimientos 
madrados y a cimientos muy largos. Mey:rhofpropone: 

cj>, = (l.l- O.l[IJ/L]) .p. 

En donde cj>, es el ángulo de n . .sistcncia en un cimiento rectangular con relación ll/L y .p. es el 
ángulo obtenido en una prueba triaxial es.ándar de comprensión. El valor de cp, deberá utilizarse para 
determinar los factores de capacidad de carga en cimientos rectangulares superficiales, utilizando la 
fig.lJ. 

La expresión original de capacidad de carga no toma en cuenta la resistencia del suelo al 
esfuerr.o cortante arriba del nivel de desplante; por lo tanto para cimientos superficiales, en que Dr ~B. 
el incremento en la capacidad de carga puede afmarse con los llamados factores de profundidad, por los 
que hay que multiplicar los respectivos factores de capacidad de carga, obtenidos de la fig. 13., para 
obtener los corregidos: 

U.= l + 0.2 ..{N; DID 

d.¡= d, = l, para O$cj> < 10• 

d, = d, = l + 0.1 .¡¡:¡; Dlll, para e[» 1 o• 

Lo antes expuesto se refiere a cimientos superficiales en los que la resultante de las cargas a 
ellos aplicadas es centrada y vertical. En la práctica, sin embargo, es frecuente que dicha resultante sea 
excéntrica y/o inclinada y ambas condiciones tienden a disminuir subtancialmmtc la capacidad de carga 
de las cimentaciones. 
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En el caso de que la carga sea excéntrica. actuando a una distancia e del eje longitudinal del 
cimiento, se recomienda modificar, para efr.cto de cálculo, el ancho de la cimentación: 

n· = ll- 2c 

Este ancho reducido n·, debe usarse en las fórmulas en el término en que intervienen, en lugar 
de este último y además, también debe usarse al calcular la carga total que puede soportar el cimiento, al 
valuar el área total de éste. 

Si existe una carga excéntrica en las dos dir=ioncs (longitud y ancho), el criterio anterior se 
aplica independientemente a las dos dimensiones del cimiento. 

Para el caso de cimientos superficiales que han de soportar cargas inclinadas un ángulo O con la 
vertical, se deberá de estimar la componente vertical de la capacidad de carga con base en los siguientes 
factores, denominados de inclinación y que son: 

i, = i., = (1 - [0/90° ])2 

i,=(l-0/4>)2 

Estos números multiplicarán a los respectivos factores de capacidad de carga, obtenidos de la 
fig. 13., para obtener la capacidad reducida del cimiento. 

En resumen, la componente vertical de la capacidad de carga de un cimiento superficial puede 
escribirse en el caso general, de cargas inclinadas y excéntricas, como: 

q, = B~L' =do i. e N,+ d.¡ i, y Dr N,+ d, i, 0.5 y ll'N, 

CimcntJcioncs Comncnsadas 

Como su nombre lo indica en este tipo de cimentaciones lo que se busca es remplazar el peso 
del suelo excavado por el pc:.o de la estructura y su cimentación. 

•( En una cimentación compensada la capacidad de carga del suelo no constituye, en términos 
generales. el problema a resolver; es de mayor importancia el correspondiente a los movimientos 
vemcales, expansión y asentamiento, debidos al cambio de esfuerzos que se produce por la excavación 
para alojar la cimentación y la rccompresión por el peso de la estructur~. 

Las etmcntaciones compensadas tienen su razón de ser en suelos de alta compresibilidad y baja 
rcsi!l.tcncia al esfuerzo cortante. 

La capacidad de carga puede estimarse con la expresión: 

q, = 5.7c + cr ... 

donde: 

q,: capacidad de carga última. 
e: cohesión del material de apoyo. 
cr ... : esfuerzo efectivo al nivel de desplante. 

La capacidad admisible de carga se obtinen aplicando un factor de seguridad al término de la 
cohesión, esto es: 
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/ 
/ 

5.7c 
q, = FS + """ 

De acuerdo con esta expresión, cuando el peso del suelo excavado es igual al peso total de la 
estructura y su cimentación, el factor de seguridad tiende a ser muy grande. 

q = q. + u.. = """ + u.. = p.,.. 

q =p ... 

y FS ---t oo 

Es posible, cuando el suelo es de tipo prcconsolidado aplicar al suelo un incrcmmto de carga 
por arriba del esfuerzo efectivo inicial, esto es: 

5.7c 
ÓCJd = --

FS 

en este caso el factor de seguridad no debe ser menor de 3. 

Sin embargo, debe tenerse cuidado de no rebasar el esfuerzo crítico de comprensión o carga de 
prcconsolidación "•· fig. 14., para evitar grandes deformaciones al alcanzar la rama virgen de la curva 
de compresibilidad. Para evitar lo anterior, debe cumplirse a cualquier profundidad: 

t. a, :5 ( cr,, - a.,) 1 fS, donde fS ~ 2 

y 

r,. 
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f1g. l Modelo de Khnahanovich. 
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Tabla 3.1 Ecuaciones de capacidad de carga propuestas por 
diversos autores CTerzaghi, Meyerhof, Hansen y· 
Vesicl. 

f'I)QI) ; Ulll4A 

s, = 1.0 
s, = 1.0 

_ .. 
1.3 
0.6 

="""". 
1.3 
0.8 

a' 
N' = ::2-co-s''-,( 4:c5;-:-+-~:c/2=c) 

N,=(N,-l)cot~ 

N,= tan~(~-!) 
2 cos1 ~ 

Mcycrhof, ( v~ 1b&Ul 3-3 Pblll> U>~ ~ 00 f<ltoUI. .....__ • ••<u""'-) 

c,r..IU¡A INCUNhDA 

q.,:= cN,s,d, + i¡N~•,d, + 0.5yBN,>,d, 

q,,, = cN,d,i, + i¡N,d,i, + 0.5y8N,d,i,. 

N,= t"'"•tan' (45 + ~) 
N,=(N,-I)cot~ 

N,= (N,- 1) tan (1.4~) 

Hanscn {Vfll. Tl)!ll.l) 3-5 f!lM Ul~ R>Qt)(!E~ )_ 

General: 

whcn 

use qw-¡;5.14.~.(1 + s; + d;- ;; - h;- g;) + q 

N, = samc as Meycrhor above 

N. = samc: as Mcyc:rbor above 

N,= U(N,- 1) tan~ 

V csic ( vp¡. 11:>lllJ> 3-'5) 

Use Hanscn"s cquallons abovc 

N, = samc as Mcycrhof above 

N,= samc as Mcyerhof abovc 

N,=2(N,+ !)tan~ 

,.' ;¡=Z.11of 
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Tabla 3.2 Factores de capacidad de carga para 
1 a Teoría de Terz.ag-tú. ·-------

</>,d<g N, N, N, K, 

o 5.7t 1.0 0.0 10.8 
5 7.3 1.6 0.5 12.2 

10 9.6 2.7 1.2 14.7 
15 12.9 4.4 l5 18.6 
20 17.7 7.4 5.0 25.0 
25 25.1 12.7 9.7 35.0 
30 37.2 22.5 19.7 52.0 
34 52.6 36.5 36.0 
35 57.8 41.4 42.4 82.0 
40 95.7 81.3 100.4 141.0 
45 1723 173.3 297.5 298.0 
48 25R.3 287.9 780.1 
50 347.5 415.1 1153.2 800.0 

t sa 1.5K + l. 

Tabla 3.3 Factores de forma, profundidad e. inclinación para: 
la ecuación de capacidad de carga de Meyerhof, ' 
tabla 3. 1. 

Faclors 

S ha pe: 
Fo'ltJ.A · 

Dcpth: 
PQQFuKOLOAV · 

lnd1nalion: 
lN(LhJA.C.IOfrrl. 

Va1u< 

>, = 1 + 0.2K 
B 

L 

B 
l 4 = s1= 1 + 0.1 K 

L 

.~. -= ·'r = 1 

d,= 1 +0.2fl~ 
D 

d, = d, = 1 + 0.1jK ~ 

d, e:: d, = 1 

i=i=(1-~)' • ' 900 

i=(1-8")' ' .p• 

i, =o 

Whcrc K • lanl (45 + •{2) as on Ftg. 4-2 

For 

Any </> 

</> > 10" 

</>=o 

Any <P 

</> > 10 

.P-0 

Any </> 

</>>0 

.p-o 

O • an¡lc of rcsuhanl mcasurcd from "crtM:oal w11hout a si¡n 
B. L. D • prcvaously deftncd 

' 
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r Tabla 3.4 Factores de capacidad de carga para las ecuaciones 
propuestas por Meyerhof, Han sen y Vnsic. 

Note that N, and N, aoc samc lor allthrcc mcthods: subscripts idcntily author lor N, 

q, N, N, N}'(IIJ Nr~w1 N '!'C.,, NJN, 2 tan tjJ(l -sin t/J)' 

o 5.14 1.0 o. o 0.0 0.0 0.195 0.000 
5 6.49 1.6 0.1 0.1 0.4 0.242 0.146 

10 8.34 2.S 0.4 0.4 1.2 0.296 0.241 
' 15 10.97 3.9 1.2 1.1 2.6 0.359 0.294 

20 14.83 6.4 2.9 2.9 5.4 0.431 0.315 
25 20.71 10.7 6.8 6.8 10.9 0.514 0.311 
26 72.25 11.8 7.9 8.0 12.5 0.533 0.308 
28 25.79 14.7 10.9 11.2 16.7 0.570 0.299 
30 30.13 18.4 15.1 15.7 22.4 0.610 0.289 
32 35.47 23.2 20.8 22.0 30.2 0.653 0.276 
34 42.14 29.4 28.7 31.1 41.0 0.698 0.262 
36 50.55 37.7 40.0 44.4 56.2 0.746 0.247 
38 61.31 48.9 56.1 64.0 77.9 0.797 0.231 

r 40 75.25 64.1 79.4 93.6 109.3 0.852 0.214 ' 
45 133.73 134.7 200.5 262.3 271.3 1.007 0.172 
50 266.50 318.5 567.4 871.7 761.3 1.195 0.131 
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UN MÉTODO PARA EL CÁLCULO DE DEFORMACIONES-EN LOS SUELOS 

Agustín Deméneghi Colina* 

Resumen 

se presenta en este trabajo un procedimiento. para el cálculo de las 
deformaciones en los suelos, considerando una relación esfuerzo
deformació!' no lineal,- así como el efecto de la pres~on de 
confinamiento en la magnitud de las deformaciones en los suelos. Se 
obtiene una ecuación constitutiva- general y luegó se aplica a las 
siguientes condiciones: (a) deformaciones instantáneas en suelos 
friccionantes, (b) deformaciones instantáneas en suelos cohesivos 
(total y parcialmente saturados)·;-. y (e) deformaciones diferidas en 
suelos cohesivos (total y parcialmente saturados). El procedimiento 
para el cálculo de las deformaciones ·de los suelos se ilustra con 
varios ejemplos. 

l. Introducción 

Presentamos en este artículo una técnica para la determinación de las 
deformaciones en los suelos, en la que se hace· uso· de una relación 
esfuerzo-deformación no lineal. Cabe destacar que, dado un cierto 
suelo, su deformabilidad depende fundamentalmente de los dos 
siguientes factores: (a) su compa'cidad o consistencia, y (b) la 
presión de confinamiento a la que está sometido. El primer efecto es 
muy s.encillo: al aumentar la compacidad o consistencia se incrementa 
la rigidez de la masa de suelo. La presión de confinamiento influye 
aumentado la rigidez de la masa de suelo; cabe aclarar que entendemos 
por presión de confinamiento a la presión isótropa que actúa sobre un 
elemento de suelo, la cual es igual en todas direcciones (fig 1). 

Además, las relaciones esfuerzo-deformación unitaria en los suelos 
son no lineales. Por lo tanto, se hace necesario desarrollar técnicas 
que tomen en cuenta los fenómenos anteriores, con el menor número 
posible de propiedades mecánicas. Es obvio que la ley de Hooke por si 
sola no cumple con este propósito, pues supone una relación esfuerzo
deformación unitaria lineal, y que el módulo de Young (módulo de 
elasticidad) no depende de la presión de confinamiento. 

En este trabajo tratarnos de desarrollar un procedimiento que tome en 
cuenta las factores anteriores, con el propósito de calcular las 
deformaciones de los suelos en función de propiedades que no dependan 
de la presión de confinamiento. 

·, * Profesor del Departamento de Geotecnia. División de Ingeniería 
Civil, Topográfica y Geodésica. Facultad de Ingeniería. UNAM 
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2. Ecuación constitutiva 
en los suelos 

cálculo deformaciones 

Juárez Badillo (1965) es uno de los primeros investigadores que 
propone una ecuación constitutiva, en la que "normaliza" la deforma
c1on volumétrica y el esfuerzo de confinamiento, proponiendo la 
siguiente relación entre ellos 

donde 

dV / V = - 7 d~ / ~ 

V = volumen de un elemento de suelo 
~ = esfuerzo isótropo sobre el elemento de suelo 
; = coeficiente de compresibilidad del suelo 

Aun cuando la teoria de Juárez Badillo no toma en cuenta el efecto 
del esfuerzo desviador, se puede considerar como uno de los antece
dentes más importantes pa:.:-a el estudio de la deformación en los 
suelos. 

De acuerdo con los resultados experimentales tanto de laboratorio 
como de campo, la deformación de un suelo es directamente 
proporcional al incremento de esfuerzo desviador e inversamente 
proporcional al esfuerzo de confinamiento. Por lo tanto, una ecuación 
constitutiva debe comprender estos dos efectos. En los siguientes 
párrafos, apoyándonos en el concepto de "normalización" de las 
deformaciones y los esfuerzos, presentamos un procedimiento para 
tratar de resolver este problema, considerando además que la curva 
esfuerzo-deformación·unitaria es no lineal. 

supongamos por un momento que la presión de confinamiento se 
mantuviera constante (fig 1). Demos incrementos de esfuerzo u , u y 

\_ Z X 

~ ( fig 2) ; podemos usar entonces una variante de la ley de Hooke 
y 

para el cálculo de la defo~~ación unitaria, es decir (fig 2) 

e " (1/A) [~ - V (~ + ~ ) ] r 
Z X y (2.1) 

donde (1/A) es el coeficiente de proporcionalidad entre el esfuerzo 
desviador y la deformación unitaria, v la relación de Poisson y r un 
exponente que depende del tipo de suelo. 

Suponiendo que el espesor h del elemento de suelo es suficientemente 
o 

pequeño para que la relación del esfuerzo horizontal al esfuerzo 
vertical sea constante, se tiene que 

a = ~ 1 ~ 
1 X Z 

a=~/CT 
2 y z 

( 2. 2) 

es decir ~ =a ~ 
X 1 Z 

~ = a ~ 
y 2 z (2. 3) 

Sustituyendo las ecs 2.2 y 2.3 en la ec 2.1 
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'· 

¡; "' (1/A) [u - V (a u + a U )) r 
z 1 z 2 z 

es decir ¡; "' (1/A) {U (1 - V (al + a2)])r ( 2. 4) 
z 

¡; " (1/A) (u f) r (2. 5) 
z 

siendo f = 1 - V ( al + a2) (2. 6) 

Por otra parte, como mencionamos antes, 
inversa del esfuerzo de confinamiento. 
tomar en cuenta este efecto. 

la deformación es función 
Veamos a continuación cómo 

Consideremos el elemento de la fig 1, sometido a una pres1on efectiva 
de confinamiento p' . Demos ahora incrementos de esfuerzo u , u y 

CO Z X 

sobre el elemento, tal como se ilustra en la fig 2; estos u 
y 

incrementos de esfuerzo ocasionan que la presión de 
P , aumente en un valor ~p' , dando lugar a un nuevo 

eo e 

confinamiento 
valor de p' , 

e 

que vale 

p' = p' + ~p' 
e co e 

(2.7) 

En términos generales se· acepta que ~p' es igual al incremento de 
e 

esfuerzo normal en el plano octaédrico, o sea, que es igual al 
promedio de los incrementos de esfuerzo 

~p 1 = ( 1/ 3) (u + u + u l = ( 1/ 3) u + ( 1/3) (u + u ) 
C Z X y Z X y 

Para fines prácticos podemos sustituir 
coeficientes, quedando el valor de ~p' de la 

e 

el valor de l/3 
siguiente forma 

por 

u ) 
y 

(2. 8) 

en donde, dada la experiencia actual b
1 

= 1/3 y b
2 

= 1/3 

Pero, de acuerdo con las ecs 2.3 

u=au 
X 1 Z 

u=au 
y 2 z (2'.3) 

Sustituyendo las ecs 2.3 en la ec 2.8 

~p' = b u + b ( a u + a u l e 1 z 2 1 z 2 z 

~p' = [ b + b ( a + a ) l u e 1 2 1 2 z (2.9) 
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llp' = e cr 
e z 

(2.10) 

siendo ( 2. 11) 

Sustituyendo en la ec 2.7 
p' = p' + e cr 

e: co z 
( 2. 12) 

si el suelo tiene cierta cohesión o cementación, tendrá una resisten
cia a la tensión pt (bajo una presión efectiva igual a cero), la cual 

se puede interpretar como un confinamiento equivalente. Por lo tanto, 
la ec 2.12 se puede poner 

P , = p + b (p' + e cr ) 
e t 3 co z 

El coeficiente b
3 

se agrega debido a que los efectos de pt 

el comportamiento del suelo no son necesariamente iguales. 

( 2 .13) 

y de p' en 
e 

Con los resultados anteriores, podemos plantear una ecuación 
consti tu ti va general, en la que la deformación unitaria es 
directamente proporcional a la variante de la ley de Hooke dada por 
la ec 2.5, e inversamente proporcional a la presión de confinamiento 
p' dada por la ec 2.12, es decir (Deméneghi 1984) 

e 

= 
( f CT )r d ( f CT ) 

z z 
( 2. 14) 

dh 1 

h A ( p + b ( p' + e cr ) ]" 
t 3 eo z 

donde A es el módulo de rigidez del suelo y r y s son exponentes que 
dependen de la clase de suelo. 

Se observa experimentalmente que el exponente r es del orden de 1 
para la mayoría de los suelos, por lo que la ec 2.14 queda 

dh 1 ( f CT d ( f (]" 
z z 

= 
h A pt + b ( p' + e CT ) ]" 

3 co z 

(2.15) 

Sea P •• = pt + b p~o 3 
(2.16) 

dh 1 ( f (]" ) d ( f CT ) 
= 

z z 

h A [ p+bcu]" 
ce 3 z 

(2.17) 

La ec 2.17 es una ecuación constitutiva general para el cálculo de 
deformaciones en los suelos. A continuación la emplearemos para los 
siguientes casos: (a) deformaciones instantáneas en suelos friccio
nantes (inciso 3), (b) deformaciones instantánP.as en suelos cohesivos 
(total y parcialmente saturados, inciso 4), y (e) deformaciones 
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·-.... 

diferidas en suelos cohesivos (total y parcialmente saturados, inciso 
5) • 

3. Deformaciones instantáneas gn suelos friccionantes 

3.1 Integración de la ecuación constitutiva 

Un suelo friccionante (o· granular) es aquel formado por particulas 
sólidas individuales, que se apoyan directamente unas sobre ·otras, 
formando una estructura simple cuya rigidez como masa aumenta con la 
presión de confinamiento. son ejemplos de suelos granulares las 
gravas, las arenas y los limos no plásticos. 

Dado un ·cierto suelo granular, su deformabil idad depende fundamen
talmente de los dos siguientes factores: (a) su compacidad, y (b) la 
presión de confinamiento a que está sometido. El primer efecto es muy 
sencillo: al aumentar la compacidad se incrementa la rigidez de la 
masa de suelo. La presión de confinamiento influye aumentando la 
rigidez de la masa de suelo. 

La deformación unitaria en un suelo friccionante está dada por la 
ecuación constitutiva obtenida en el inciso 2 (ec 2.17) 

Donde 

dh 

h 

pce 

suelos 
que la 

dh 

h 

1 ( f (j d ( f (j 

= z z 
(3. 1) 

A [ p + b3 e rr ]" ce z 

= p + b p ;o ( 3. 2) 
t 3 

friccionantes se observa experimentalmente que s a 1.5, 
ec 3.1 queda 

1 
= -

( f (1 
z 

d(frr) 
z 

(3.3) 
A [ p + b e rr ]1. 5 

ce 3 z 

Procedamos a integrar esta ecuación. Al variar el esfuerzo vertical 
de o a rr el elemento de suelo disminuye su espesor h del valor 

z 

inicial h
0 

al valor final hr (fig 4). Por lo tanto, para hallar la 

deformación total del elemento debernos integrar la ec 3.3 de h a h 
o f 

el primer miembro y de o a rr el segundo miembro 
z 

hf 

h 
o 

h dh 
J e 

h h 
o 

= 

= exp ( -

1 

A 

(j 

J z 

o 

( f (j ) 
z 

d(frr) 
z 

P + b e rr ]1. 5 

e e 3 z 

2 f 
2 o 

-(-) [(p +cbrr) ' 5 + 
A e b Ce 3 z 

___ P...:.c:..;e:___:-:: _ 
2 

O. 5] ) 
O 5 Pce 

3 
(p + ce cb rr ) · 

3 z 

( 3. 4) 
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Llamemos ~ a la deformación vertical de elemento (fig 4) 

h = h - ~ r o 

Dividiendo entre h 
o 

h /h =1-~/h =1-e 
r o o 

(3. 5) 

donde e es la deformación unitaria vertical del elemento, definida 
como ~ entre h 

o 

e = ~ 1 h 
o 

(3. 6) 

sustituyendo las ecs 3.5 y 3.6 en la ec 3.4, y despejando e 

2 

e = 1 - exp ( - ~(_L) [(p + cb u )o.s+ 
A e b ce 3 z 

.3 
( + cb u ) o. s 

PCCI 3 z: 

- 2 O. S]) pco 

(3. 7) 

La ec 3.7 da la deformación unitaria de un material friccionante. Se 
ha observado que representa bastante bien el fenómeno en suelos en 
estado compacto, mientras que en suelos en estado suelto subestim~J• ~"' 
ligeramente la influencia de la presión de confinamiento. Para que la ~r-~, 
ec 3.7 se acerque un poco más a la realidad se puede emplear un factor 
de ajuste dado por la siguiente expresión 

p' 
FA = 1 1 [ 1 + a ln ( 1 + ~ ) ] 

(3 
(3.8) 

donde p' es la presión efectiva media de confinamiento, la cual, 
cm 

utilizando la ec 2.10, y tomando en cuenta una cierta cohesión o 
cementación del suelo, está dada por 

P ~m = P t + b 4 [ P ~ 
0 

+ ( 1/2) Ap ~ ] = P t + b 
4 

( p ~ 
0 

+ e CT z / 2 ) 

( 3. 9) 

b
4 

es un coeficiente que depende de las diferentes influencias que 

pueden tener p y p' en el comportamiento del material, mientras que 
t co 

a y (3 son propiedades que son función del tipo de suelo. 

La deformación unitaria queda 

2 
~ (_L) ( (p + cb U ) O. S+ e =(1 - exp ( -
A e b3 ce 3 z 

Tomando en cuenta que e = ~ 1 h 
o 

cb u ) o.s 
3 z 

- 2p0 .s]} }(FA) 
ce 

(3.10) 
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eS ={1 - exp{ -
2 

~(__!_) [(p + 
A e b ce 

3 

- 2p0

00
' 

5
]}} (FA} (h

0
) 

cb u ) 0
'
5 

3 z 
(3.11) 

La ec 3.11 
friccionante 

da 
de 

la deformación vertical de un elemento de suelo 
espesor h • Podemos observar que existen varios 

o 

parámetros que influyen .en este fenómeno, estando 
importantes los siguientes: 

entre los más 

El módulo ae rigidez no lineal A, el cual mide la rigidez de la masa 
de suelo: a medida que el material es más rigido (menos deformable), 
el valor de A es mayor. 

Los coeficientes a y ~ . Se observa experimentalmente que en suelos 
friccionantes ~ ~ 0.7 kg/cm2 

• Cuando éstos se encuentran en estado 
suelto a ~ 0.7 , mientras que si se encuentran en estado compacto a" 
o . 

3.2 Determinación de la deformación vertical en un suelo friccionante 

Con el procedimiento visto en el inciso 
deformación vertical que sufre un suelo 
expresión que se aplica es la ec 
subestratos) de suelo de pequeño 

anterior, se puede hallar la 
friccionante en el campo. La 
3.11, tomando estratos (o 

espesor h • A continuación 
o 

presentamos las expresiones necesarias para el uso de dicha ecuación 

eS ={1 - exp{ - 2 f 
02 

-(-) [(p + 
A e b ce 

3 

cb u ) 0
'

5 + 
3 z ( p + cb u ) o. 5 

ce 3 z 

p = p + b p' 
ce t 3 e o 

p~m 
FA = · 1 1 [ 1 + a ln ( 1 + ) ) 

~ 

p' + e u 1 2 ) 
co z 

a=uju 
1 X Z 

a=ufu 
2 y z 

(3 .11) 

(3.12) 

(3.13) 

(3.14) 

( 3. 15) 

(3.16) 

(3.17) 

Cabe aclarar que para determinar 

es igual al esfuerzo en el plano 
p' se hace 

e o 
la hipótesis de que ésta 

octaédrico 
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p 1 = ( 1/3) ( p 1 + p 1 + p 1 ) 
co 20 xo yo 

( 3. 18) 

donde p' 
zo P , y p' son las presiones efectivas iniciales debidas a 

xo yo 

peso propio del suelo. 

Considerando que p' = p' = K p' 
xo yo o zo 

donde K = coeficiente de presión de tierras en reposo 
o 

queda p' = ( 1 + 2 K ) p' / 3 
e o o z o 

( 3. 19) 

Para que el lector se dé una idea general, en la tabla 3 se presentan 
valores aproximados de los módulos que aparecen en la ec 3.11, 
aplicables a suelos granulares, en función del número de golpes N de 
la prueba de penetració:t estándar y de la presión del cono, los 
cuales deben utilizarse únicamente para fines preliminares de 
análisis. Cabe aclarar que el valor de "pt" en las ecs 3.12 y 3.14 es 

nulo para suelos granulares. 

Para ilustrar la forma de la curva esfuerzo-deformación unitaria que 
se obtiene de la aplicación del procedimiento expuesto en los 
párrafos anteriores, en la fig 5 se muestra dicha curva para una 
arena compacta, determinada con el empleo de la e~ 3.10 , correspon
diente a una presión de confinamiento de 0.5 kgjcm 

TABLA 3 
VALORES APROXIMADOS DE PROPIEDADES DE DEFORMACIÓN EN 

SUELOS FRICCIONANTES 

Estado Densidad N qd A A 
relativa cono 2 

(t/m2) o.5 (kgjcm2) o. 5 
kgjcm 

Muy suelto < 0.2 < 4 < 20 < 50 < 15 
Suelto 0.2-0.4 4-10 20-40 50-150 15-45 
Medianamente 

compacto 0.4-0.6 10-30 40-120 150-1000 45-315 
Compacto 0.6-0.8 30-50 120-400 1000-2200 315-695 
Muy 

compacto > 0.8 > 50 > 400 > 2200 > 695 

Estado K V 
o 

Muy suelto 0.55 0.33 
Suelto 0.50 0.30 
Medianamente 

compacto 0.45 0.27 
Compacto 0.40 0.26 
Muy 

compacto 0.35 0.25 

> 0.7 
0.7-0.6 

0.6-0.3 
0.3-0 

o 
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TABLA 3 
(Continúa) 

coeficientes adicionales 
b b3 b pl fl fl 

4 b1 2 
t/m2 tjm2 kg/cm2 

1/3 1/3 l. O l. O o 7 0.7 

1 (t/m2) o.s = 0.3162 (kgjcm2)o.s 

En la práctica resulta necesario determinar las propiedades de 
deformación mediante pruebas de campo o laboratorio. Para el caso de 
ensayes de laboratorio, los módulo A y oc se obtienen a partir de 
pruebas triaxiales de deformación. En efecto, de la ec 3.10 
despejamos A 

- 2 

A = 

f 2 

<cb ) 
3 

[ (p + 
ce 

O S pce 
cb cr ) · + 

3 z ( + e b cr ) o. s 
p ce 3 z 

ln ( 1 - e 1 FA ) 

- 2 0.5 l 
pce 

(3.20) 

El procedimiento que se emplea es el siguiente: se supone un valor de 
oc y se calculan las magnitudes de A para las diferentes e!apas de la 
prueba triaxial de deformación; se obtiene la media A de estas 
magnitudes, y se calcula para _s:ada etapa el valor absoluto de la 
diferencia de A menos la media A; se obtiene la suma de los valores 
absolutos así obtenidos. El proceso anterior se repite dando 
diferentes valores de ex 1 hasta q_ue el cociente de la suma de los 
valores absolutos entre la media A es mínimo. El valor de oc que hace 
mínimo este cociente es la magnitud de oc de este suelo, mientras que 
la media A correspondiente a esta condición es igual al módulo A del 
suelo. 

Ilustremos el procedimiento anterior con los siguientes datos de una 
prueba triaxial de deformación: 

Etapa 

1 
2 
3 
4 

Presión de 
confinamien~o 

p , kg/cm 
co 

0.25 
0.50 
l. O 
2.0 

El suelo es una arena en estado suelto. 

0.30 
0.60 
l. 28 
2.60 

Deformación 
unitaria 

e 

0.00269 
0.00366 
0.00379 
0.00565 
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Procediendo por tanteos, ·se obtienen los resultados de la siguiente 
tabla, en la que se han anotado únicamente las valore.s de la última 
iteración, que correspondió a un a = o. 7 • Las magn~tudes de A se 
obtienen aplicando la ec 3.20. 

Etapa 

1 
2 
3 
4 

p;m 
kgjcm2 

0.30 
0.60 
l. 213 
2.433 

A 

(kgjcmz)o.s 
75.83 
68.65 
87.94 
71.02 

A = 75.86 SUI!'.a 

Suma/ A= 0.32 

1 A- A 1 

(kgjcmz)o.s 
0.03 
7.21 

12.08 
4.84 

24.15 

La magnitud de A para este suelo es i~ual a la media A 
tanto, en esta arena A= 75.86 (kgjcm2

)
0

' y a= 0.7 
Por lo 

En la tabla 4 se presentan valores numéricos de la relación de 
Poisson (Zeevaert 1973). 

TABLA 4 
RELACIÓN DE POISSON (Zeevaert 1973) 

Tipo de suelo Relación de Poisson , v 

Polvo volcánico suelto 

Limos compactos, sedimento eólicos finos. 
Sedimentos volcánicos semicompactos. 
Aluviones finos 

Arena, limos compactos, suelos aluviales. 
Sedimentos compactos bien graduados 

Arena con grava. Sedimentos aluviales 
compactos, cementados y bien graduados 

Ejemplo 

0.3 

0.3 a 0.25 

0.25 

0.25 

con el propósito de ilustrar la aplicación del método de análisis no 
lineal de deformaciones en suelos granulares, presentamos a continua
ción el cálculo del asentamiento de una zapata de 3.9 m de ancho por 
4.6 m de longitud, desplantada a 2.6 m de profundidad, que transmife 
al terreno de cimentación una presión media de contacto de 15.6 tjm. 
La estratigrafía y propiedades del subsuelo se muestran en la fig 6. 

Como se cuenta con el número de golpes N de la 
estándar, de la tabla 3 podemos determinar 
subsuelo mediante interpolación, como se indica 

prueba de penetración 
las propiedades del 

a continuación 
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Estrato N A 0: K V o 
(t/m2) o.s 

2 21 617.5 0.435 o. 45 0.27 
3 52 2200 o 0.35 0.25 
4 38 1480 0.18 0.40 0.26 

La deformación de cada estrato se obtiene usando la ec 3.11, 
calculando los esfuerzos debidos a peso propio del suelo y los 
debidos a la carga de la zapata, a la mitad de cada estrato. En la 
siguiente tabla se presenta la determinación del asentamiento de la 
zapata. Los incrementos de esfuerzo O" , O" y O" se hallan empleando 

Z X Y 

las e es A.1 a A. 4 del Apéndice. 

Estrato h p pco (]" (]" (]" a a2 e 
o zo z X l( 1 

tjm2 tjm2 t/m 2 t/m 2 tjm2 
cm 

2' 200 6.72 4.26 14.63 4.54 4.91 0.310 0.336 0.549 
3 130 9.59 5.43 9.07 0.29 0.55 0.032 0.061 0.364 
4 180 12.29 7.37 5.29 -0.14 -0.05 -0.027 -0.009 0.321 

·' 
Estrato f P,m ó F (P) 

2 
t/m cm 

2' 0.826 8.27 0.65 o·' '( í 
3 0.977 7.09 o .11 C) 
4 l. 009 8.22 0.06 0.[)) ~ 

suma 0.82 

Los valores de la tabla se obtienen usando las ecs 3.11 a 3.19. p' zo 
es la presión efectiva vertical (o presión total vertical, ya que en 
este problema son iguales) a la mitad del estrato, debido a peso 
propio del suelo. 

p' = ( 1 + 2 K ) P' / 3 
CO O 'ZO 

2 Se observa que debido a la carga de 15. 6 t/m la zapata sufre un 
asentamiento global de 0.82 cm. 

4. Deformaciones instantáneas gn suelos cohesivos 

4.1 Suelos cohesivos totalmente saturados 

4.1.1 Integración de la ecuación constitutiva 

Tratamos en este inciso los suelos cohesivos totalmente saturados en 
que la presión hidráulica u es mayor o igual que cero. Como se vio 

w 

en el inciso 2, la ecuación constitutiva de deformación en suelos 
está dada por la ec 2.17 

dh 1 ( f (]" ) d ( f (]" 
z z 

h A [ p + b e O" ]" 
ce 3 z 

( 4. 1) = -
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En suelos cohesivos 
que la ec 4.1 queda 

dh 1 
=-

h A 

(2 .16) 

(u ó!: O) 
w 

se observa experimentalmente que s = 1 , por lo 

(fcr)d(fcr) 
z z ( 4. 2) 

p+bccr 
ce 3 z 

Además, en suelos cohesivos totalmente saturados, para deformaciones 
instantáneas e = o , por lo que 

= 
(fcr)d(fcr) 

z z ( 4. 3) 
dh 1 

h A 

Al variar el esfuerzo vertical de O a u , el elemento de suelo dis-
z . 

minuye su espesor h del valor inicial h al valor final h (fig 4). 
o f 

Por lo tanto, para hallar la deformación total del elemento debemos 
integrar la ec 4. 3 de h a h el primer miembro y de O a u el 

o f z 
segundo miembro 

h dh 1 (T ( f (T ) d ( f (T ) 
I r I z z z = 

h h A o pe e o 

h f2 (T2 
f (- z 

) = exp (4.4) 
h 2 A pee o 

Llamemos ¿; a la deformación vertical de elemento (fig 4) 

h=h-¿; 
f o 

Dividiendo entre h 
o 

h /h =1-¿;/h =1-e 
f o o 

( 4. 5) 

donde e es la deformación unitaria vertical del elemento, definida 
como ¿; entre h 

o 

e=¿;/h (4.6) 
o 

Sustituyendo la ec 4.5 2en 1~ ec 4.4, y despejando e 
f (T 

e = 1 - exp (- z 
) 

2 A 
.( 4. 7) 
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Pero e = c5 1 h o 1 por lo tanto 

f2 rr2 
(-

z 
) ) h (4.8) c5 "" [ l - exp - o 

2 A pco 

La ec 4. 8 proporciona la 
suelo cohesivo totalmente 

deformación instantánea de un elemento de 
saturado de espesor h . 

o 

Para la arcilla de la ciudad de México se obtienen los siguientes 
promedios estadísticos de propiedades de deformación: 

A pt b3 K V o 
Deformación ,,~ t/m 2 t/m 2 

) ,.) - ', -. 
elastoplástica 120-170 / 0.5 l. O 0.5 0.45 

Deformación elástica 160-240 0.5 l. O 0.5 0.45 

El módulo de rigidez A se puede hallar despejándolo de la ec 4.7 

f 2 rr 2 

A=-
z (4.9) 

2 pe o ln 1 - e ) 

En la práctica se realizan pruebas de compresión no confinada o 
pruebas de compresión triaxial consolidada rápida, cuyos resultados 
se sustituyen en la ec 4.9 para determinar "A". A manera de ejemplo, 
consideremos los siguientes resultados en una prueba de compresión 
triaxial, obtenidos para la arcilla de la ciudad de México: rr = 1.5 

z 
tjm2

, e = 0.00177, e = 0.00230, que corresponden a una presión 
• ep 

efectiva de confinamiento de campo p' = 2. 63 tjm2 Sustituyendo 
co 

valores en la ec 4.9 se obtienen las siguientes magnitudes de "A'': 

Deformación elástica 

Deformación elastoplástica 

Ejemplo 

A = 203 t;m2 

• 
A = 156 t;m2 

Con el propósito de ilustrar la aplicación del procedimiento 
presentado en los párrafos anteriores, calculemos a continuación la 
expansión instantánea por excavación y los asentamientos inmediatos 
por recompresión y compresión de un edificio con una planta de lO por 
20 m, con un cajón de cimentación desplantado a 3.5 m de profundidad, 
utilizando valores estadísticos de la arcilla de la ciudad de México. 
Se trata de una .estructura que trasmite al terreno una presión de 
contacto media de 7.32 t/m2

• La estratigrafía del subsuelo se muestra 
en la fig 7. Utilizar A• = 200 . tjm2 para la determinación de la 

expansión elástica y A = 150 t;m2 para la determinación del 
asentamiento inmediato por compresión. 
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a) Expansión inmediata por excavación 
Debido a una excavaciór. de 3. 5 ~ de profundidad, se produce una 
descarga de 3. 5 ( 1. 52) = :S. 32 tjm , la cual ocasiona una expansión 
inmediata, cuyo cálculo se presenta en la tabla 5. Los incrementos de 
esfuerzo u , u y u se hallan usando las ecs A.1 a A. 4 del 

Z X Y 

Apéndice. 

TABLA 5 
EXPANSIÓN INMEDIATA 

Estrato h z (1' (1' (1' p' p;~ f ~ 
o z X y z 

m m tjm2 tjm2 tjm2 tjm m tjm2 

1' 1.1 0.55 5.32 4.43 4.48 3.11 2.07 0.246 0.0018 
2 3.2 2.7 5.04 2.09 2.84 3.62 2.41 0.560 0.0218 
3 1.8 5.2 4.18 0.78 l. 54 '3.94 2.63 0.749 0.0140 
5 0.8 7.5 3.32 0.33 0.86 4.71 3.14 0.838 0.0042 

Suma 0.0418 

Los valores se calcularon a la mitad de cada estrato. Se despreció la 
deformación del estrato 4. 

= (1 + 2 K ' p' / 3 o • z (4.10) 

La expansión 5 se halló usando la ec 4.8, con las siguientes 
propiedades: 

A
0 

= 200 tjm 2 
1 pt = 0.5 tjm2

, b
3 

= 1.0, K
0 

a 0.5, V- 0,45 

b) Asentamiento inmediato por compresión 
Debido a un incremento neto de carga de 7. 32 - 5. 32 = 2. O tjm2 se 
produce un asentamiento instantáneo por compresión, el cual se 
calcula en la tabla 6. 

TABLA 6 
ASENTAMIENTO INMEDIATO POR COMPRESIÓN 

Estrato h z (1' (1' (1' p' p;~ f ~ 
o z X y z 

tjm 2 tjm 2 tjrn2 tjrn2 m m tjm m 
1' 1.1 0.55 2.00 l. 66 l. 68 3.11 2.07 0.246 0.0003 
2 3.2 2.7 l. 89 0.79 l. 07 3.62 2.41 0.560 0.0041 
3 1.8 5.2 l. 57 0.29 0.58 3.94 2.63 0.749 0.0027 
5 0.8 7.5 l. 25 0.12 o. 32 4. 71 3.14 0.838 0.0008 

Suma 0.0079 

El asentamiento 5 se halló usando la ec 4.8, con las siguientes 
propiedades: 

A = 150 tjm 2 0.5 2 
bJ , P, = t;m , = 1. o, K = 0.5, V = 0.45 

o r··-
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se observa que debido a la excavación se produce una expansión 
instantánea de 4. 2 cm. Durante la construcción del edificio esta 
expansió~ se recupera cuando la presión media alcanza el valor de 
5. 3 2 tjm ; por lo tanto, se produce un asentamiento instantáneo por 
recompresión del orden de 4.2 cm. Debido al incremento neto de carga 
de 2.0 tjm2 se presenta un asentamiento adicional por compresión de 
0.8 cm. En consecuencia, el asentamiento inmediato del edificio será 
de 4.2 + 0.8 = 5.0 cm. Faltaria determinar el asentamiento diferido 
debido al incremento neto de carga. 

La tabla 7 contiene valores aproximados de propiedades de deformación 
de suelos cohesivos totalmente saturados, los cuales deben usarse 
únicamente para fines preliminares de análisis. 

TABLA 7 
VALORES APROXIMADOS DE PROPIEDADES DE DEFORMACIÓN DE UN SUELO 

COHESIVO TOTALMENTE SATURADO 
DEFORMACIONES INSTANTÁNEAS 

DEFORMACIÓN ELÁSTICA 
Consistencia N 

Blanda 
Media 
Firme 
Muy firme 
Dura 

2 - 4 
4 - 8 
8 - 15 
15 - 30 
> 30 

V = 0.45 

DEFORMACIÓN ELASTOPLÁSTICA 
Consistencia N 

Blanda 
Media 
Firme 
Muy firme 
Dura 

2 - 4 
4 - 8 
8 - 15 
15 - 30 
> 30 

V = 0.45 

e 
u 

tjm2 

l. 25 - 2.5 
2.5 - 5.0 
5.0 - 10.0 
10.0 - 20.0 
> 20.0 

K = 0.5 
o 

e 
u 

t¡m 2 

1.25 - 2.5 
2.5 -5.0 
5.0 - 10.0 
10.0 - 20.0 
> 20.0 

K = 0.5 
o 

A 
• 

t/m
2 

140 - 250 
250 - 460 
460 - 840 
840 - 1500 
> 1500 

A 

t/m
2 

70 - 130 
130 - 230 
230 - 420 
420 - 770 
> 770 

pt 
tjm2 

0.7 
0.9 
1.1 
1.3 

> 1.5 

pt 
t/m

2 

0.7 
0.9 
1.1 
1.3 

> 1.5 

N = número de golpes de la prueba de penetración estándar 
cu = cohesión aparente determinada en prueba de compresión triaxial 

rápida 
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4.2 Suelos cohesivos parcialmente saturados 

En este inciso trataremos los suelos 
saturados, en que la presión hidráulica u 

u > O se aplica lo visto en el inciso 
V 

totalmente saturados). 

V 

cohesivos parcialmente 
~ o • Para valores de 

4.1 (suelos cohesivos 

consideremos un suelo cohesivo totalmente saturado, y hagamos que 
este suelo pierda humedad. En este proceso se forman meniscos que 
producen esfuerzos de tensión en el agua del suelo, lo que a su vez 
ocasiona esfuerzos efectivos de compresión en la estructura sólida 
del suelo (Juárez Badillo y Rico 1976, cap VIII); a la tensión en el 
agua se le denomina succión. Por lo tanto, en un suelo parcialmente 
saturado podemos considerar que el efecto de succión produce un 
incremento de la presión efectiva en el suelo. Denominemos p a la 

• 
presión de succión; la presión de confinamiento será la suma de la 
presión debida a peso propio p (presión total de confinamiento) más 

co 

la presión de succión p • La ecuación constitutiva (ec 2.17) queda 
• 

de la siguiente forma: 

dh 

h 
= 

1 

A 

(fu ) d (fu ) 
z z 

( 4 .11) 
[ + b e ( 1-G ) u ) • 

pco 3 w z 

donde G es el grado de saturación del suelo, y 
V 

siendo 

tienen 

P = p +· b p + b p 
ce t S a 3 co 

( 4 .12) 

(u ~ O) 
V 

un coeficiente que depende de la diferente influencia que 

el comportamiento del suelo p y p ; en general b "' 1. o • 
• co 5 

El valor de p en la ec 
• 5.10 corresponde a un promediQ estadistico de 

la succión dentro del suelo. p · es la presión total de confina-
ca 

miento. 

En suelos cohesivos se observa experimentalmente que s = 1 , por lo 
que la ec 5.9 queda 

dh 
= 

(fu) d(fu) z z 
(4.13) 

1 

h A p + b e (1-G ) u 
co 3 w z 

Procedamos a integrar esta ecuación. Al variar el esfuerzo vertical 
de O a uz , el elemento de suelo disminuye su espesor h del valor 

inicial h. al valor final hr (fig 4). Por lo l:anto, para hallar la 
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deformación total del ele~r.ent•J debemos integrar la ec 5.11 de h. a hr 

el primer miembro y de o a uz el segundo miembro 

hr 
= 

h 
o 

h dh 
J r = 

h h 
o 

exp ( -

1 u (fu) d(fu) 
J z ------~z~----------~z __ __ 

A o 

f2 p ce. f 2 
u b e (1-G ) u + pco A [b c(l-G) l z 3 w z 

) [ ] 3 w 

b c(1-G )A 
3 w p ce 

(4.14) 

Llamemos ~ a la deformación vertical de elemento (fig 4) 

Dividiendo entre h 
o 

h /h =1-ó/h =l-E 
r o o 

( 4. 15) 

donde E es la deformación unitaria vertical del elemento, definida 
como ó entre h 

o 

E = Ó / h 
o 

( 4 .16) 

sustituyendo la ec 4.14 en la ec 4.15, y despejando E 

f2 b (1-G ) 
p co f 2 u e u + pce A [b c(l-G) l 

( 
z 3 w % E = 1 - exp - ] 3 w 

b c(1-G )A p co 3 w 

(4.17) 
Tomando en cuenta que E = ó 1 h ó = E h 

o o 

f2 b (1-G ) 
p ce f 2 u e u + pce A [b c(1-G) l 

~ (- % 
) [ 

3 w z 
} h = { 1 - exp ] 3 w 

b c(1-G )A o 

3 w p ce 
( 4. 18} 

La ec 4.18 proporciona la deformación instantánea de un elemento de 
espesor h , formado por un suelo cohesivo parcialmente saturado. 

o 

Ejemplo 
Hallar el asentamiento instantáneo de una losa de cimentación de 
planta cuadrada de 7 m de lado, que transmite al subsuelo una presión 
promedio máxima de contacto de 3.5 tjm2. Considerar que el terreno de 

···'-,, cimentación es una arcilla de consistencia media, que se extiende 
hasta los 9. 5 m de profundidad, en el que existe una succión de 5 
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t¡m2 y un grado de saturación de so % 

peso volumétrico natural de 1.5 tjm3
• 

(G = 0.8). La arcilla tiene un 
w 

Solución 
De la tabla 7 obt~nemos las sigu~entes propiedades de 

A = 2 00 tjm , p = o. 9 tjm , b = l. O, v = O. 4 5, 
cp t 3 

Además b
5
= 1.0 

deformación: 
K = 0.5 

o 

En la tabla 8 se presenta la obtención del asentamiento de la losa de 
cimentación, empleando las ecs 4.12 y 4.18. Se emplearon subestratos 
de o. 5 m de espesor. Se obtiene un hundimiento instantáneo de O. 59 
cm. 

5. Deformaciones diferidas en suelos cohesivos 

5.1 Suelos cohesivos totalmente saturados 

Tratamos en este inciso los suelos cohesivos totalmente saturados en 
que la presión hidráulica "u " es mayor o igual que cero. 

w 

Para hallar la deformación diferida en un suelo cohesivo totalmente 
saturado, tenernos que integrar la ecuación constitutiva planteada en 
el inciso 2 (ec 2.17) 

dh 1 
= 

h A 

donde 
P •• = pl + 

En suelos cohesivos 
que la ec 5.1 queda 

dh 1 
= -

h A 

( f cr ) d ( f cr 
z z 

[ p ce + b ccr]" 
3 z 

( 5. 1) 

b p;o 3 
( 5. 2) 

( u "' o ) w 

se observa experimentalmente que S = 1 1 por lo 

( f cr ) d ( f cr ) z z 
( 5 ·.3) 

+ b p ce e cr 
3 z 

Procedamos a integrar esta ecuación. Al variar el esfuerzo vertical 
de O a cr , el elemento de suelo disminuye su espesor h del valor z 
inicial h al valor final h (fig 4). Por lo tanto, para hallar la 

o r 
deformación total del elemento debemos integrar la ec 5.2 de h

0 
a hr 

el primer miembro y de O a cr el segundo miembro 
z 

h dh 
S r 

h h 
o 

1 
= 

A 

cr (fcr)d(fcr) S z ___ _::_z _____ _:zc..__ 

o p + b e cr. 
e e J z 
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,....... 

Estrato 

1 

2 
o, 

J 

4 

Prof Descripción 
Cl 

o 
Arcill~ negra de alta plasticidad 

1 = 2. o t/::t.3 

2.0 -----------------------------------------
Lico arono~o medianamente compacto 

2.6 
7 = l. 7 tjm3 N = 21 golpes 

4.6 -----------------------------------------Arena limosa muy compacta 

r ~ l. a t;m' N • 52 golpes 
5.9 

Arena lirnoarcillo&a comp~cta 

1 - l. : 7 t/m1 N • JB golpes 
7.7 

N = número de golpes de la pruaba de penetración estándar 

7 • peso volumétrico natural 

ESTRATIGRAFIA Y PROPIEDADES DEL SUBSUELO (EJE~PLO) 

FIGURA · 6 

Estrato Prof Descripción 
Cl 

o 
r - l. 52 t;m' 

NAF - l. O 
1 LÍr.lO arenoarcilloso 

o, 3.5 

1' 7 - l. 52 t/m ' 
<.6 

2 Limo arcillo5"o 
r ~ 1.14 t/m 

7.8 
J Arcilla limosa 

r -1.11 t;m' 
9.t 

4 Arena limosa 
7 • l. 60 t;m' 

10.6 
S Limo arcillo~o 

r - 1.18 t;rn 
11.4 

Arena cor.:pacta 

Profundidad del nivel de agua frcática (NAF): 1.0 m 

7 • peso volumétrico natural 

FIG ?. ESTRATIGRAF!A DEL SUBSUELO (EJEMPLO) 

i 
,. 

: :r 
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FIG DEFORMACIÓN DEL ELEMENTO 

y 
X 

y 

X 

z 

FIG A.l. INCREMENTOS DE ESFUERZO NORMAL BAJO LA ESQUINA DE UN 
RECTÁNGULO CARGADO, EN UN MEDIO SEMIINFINITO 
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XVIII Reunión Nacional de Mecánica de Suelos 

Método no lin~al para el cálculo de deformaciones 
diferidas en suelos cohesivos totalmente saturados 

Non linear mcthod for thc calculation of long thcrm dcformations 
in fully saturatcd cohcsivc soils 

A Deméneghi, Profesor del Departamento de Geotecni~. Facultad de Ingeniería, UNAM 

RESUMEN. Se presenta en este articulo un procedimiento para el cálculo de las deformaciones diferidas en suelos 
cohesivos totalmente saturados. considerando una. relación esfuer7.o-dcfonnación no lineal, asi como el efecto de la 
presión de confinamiento en la magnitud de las deformaciones. Primeramente se plantea una ecuación constituliva 
2eneral y luego se aplica al cilculo de las deformaciones diferidas de suelos cohesivos totalmente saturados. El 
Procedimiento se ilustra con un ejemplo sencillo de aplicación. 

l. ECUACIÓN CONSTITUTIVA PARA EL CÁL
CULO DE DEFORMACIONES EN LOS SUELOS 

Obtengamos primeramente una ecuación constitutiva 
general para los suelos. considerando una relación 
esfuerZCKl.eformación no lineal y la influencia de la 
presión de confinamiento. Ju:irez Badil lo ( 1965) es uno 
de Jos primeros investigadores que propone una 
ecuación constitutiva, en la que .. normaliza'' la 
deformación volumétrica y el esfuerzo de 
confinamiento, proponiendo la segu1ente relación entre 
ellos: 

dV 1 V= -y da 1 a 

·donde V= volumen de un elemento de suelo 
cr =esfuerzo isótropo sobre el elemento de suelo 
y =coeficiente de compresibilidad del suelo 

· Aun cuando la teoría de Juárez Badillo no toma en 
el efecto del esfuer¿o dc!:tviador. se puede 

•<bons;id.:rar como uno de los antecedentes más 
para el estudio del comportamiento no 

de los suelos. 

acuerdo éon los resultados experimentales tanto de 
como de campo, la deformación de un suelo 

~k:~:~:~:~~c~:: proporcional al incremento de esfuerzo 
[C e inversamente proporcional al esfuerzo de 
~úir•an•ie1nto. Por lo tanto, una ecuación constitutiva 

comprender estos dos efectos. En los SiJUÍcntcs 

apoyándonos en el concepto de 
:ilcim,,.¡;,"'.;,;,,.: de las dcfommciones )' los csfuerLOs. 
~SCrltarnos un procedimiento para tratar de resolver 

consideril.ndo adem:is que la curva 
t\Jcrzo><!c:foJCTtlitci'• ln unitaria es no lineal. 

por un momento que la presión de 
úinlillll,ien,tc se mantuviera constante (fig 1). Demos 

incrementos de esfuerzo a, , a 1 y a, {fig 2); podemos 
usar entonces una variante de la ley de Hooke para el 
cálculo de la deformación unitaria. es decir (fig 2) 

< = (1/A) [a,- v (a, .a,)]' ( 1) 

donde ( 1/ A) es el coeficiente de proporcionalidad entre 
el esfuerzo desviador y la deformación unitaria. v la 
relación de Poisson y r un exponente que depende del 
tipo de suelo. 

Suponiendo que el espesor ho del elemento de suelo es 
suficientemente pequeño para que la relación del 
esfuerzo horizontal al esfuerzo vertical sea constante. 
se tiene que 

a¡= cr.l O'z (2) 

es decir cr~ = a1 crt (3) 

Sustituyendo las ces 2 y 3 en la ec 1 

o:(I/A) {a,[l-v(a, +a,)]}' ( 4) 

<: (I/ A) (fa,)' (5) 

siendo f=l-v(a,+a¡) (6) 

Por otra parte, como mencionamos antes. la 
deformación t:s función invc::rsa dd esfuerzo de: 
confinamiento. Veamos a continuación cómo tomar en 
cuenta este efecto. 

Consideremos el elemento de la fig l. sometido a una 
presión efectiva de confinamiento p'ru . Demos .ahora 
inLTcmentos de esfuerzo Oz • a. y a~ !i.ohre el 
elemento. tal como se muestra en la fig 2: estos 
incremento!> de esfuerzo ocasionan "JUe la pn:o;ión de 
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confinamiento p·rt· aumente en un valor llpc · . dando 
lugar a un nuevo valor de P<:' • que vale 

En tCnninos generales se acepta que /\pe· es igual al 
incremento de esfuerzo nunnal en el plano octaédrico. 
o sea. que es igual al promedio de los incrementos 'de 
e~ fuerzo 

t\pc' = ( 1/.7 ~ ~rr: +a~+ Oy) = (1/3) O'z + ( 1/3) (cr_. + O'y) 

Para fines prácticos podemo~ sustituir el valor de 1/3 
por coeficientes. quedando el valor de ó.pc • de . la 
siguiente fonna 

(8) 

donde. dada la experiencia actual b 1 = 113} b~ = 1/3. 

Sustituyendo las ecs 3 en la ec 8 

(9) 

siendo ( 1 O) 

Sustituyendo en la ce 7 

( 11) 

Si el suelo tiene cierta cohesión o cementación. tendrá 
úna resistencia a la tensión Pt (bajo una presión 
dCctiva igual a cero). la cual .!le puede interpretar como 
un confinamiento equivalente sobre el elemento. para 
una presión externa nula. Por lo tanto. la ec ll se 
puedl! poner 

( 12) 

El coeficiente h1 se agrcgil debido il que los efectos de 
Pt y de Pe' l!n el wmportamicnto de un ~uclo no son 
nt:ccsariamentc iguale~. 

Demos ahora im:rcrncntos diiCrenciales de csfucr7.0 
(lig 3). Con las cxpn:sionc~ anteriores (ces 5 ~ 12) 
fXxlcmos plantear una ecuación diferencial constitutiva 
general. en la que la deformación unilaria es 
directamente proporcional a la variante de la ley de 
Hooke dada por la ce 5. e inversamente proporcional a 
la pre~iün de confinamiento p, · dada por la ce 12. es 
decir (Doméncghi 1984) 

dh (fcr, )' d(fn,) 
(13) / 

h 

donde A e~ el módulo de rig1dc¿ Jcl suelo. y r y s son 
..:xpon..:nt..:s qw: ,,kpcnd¡;n (k la dasc c.h: su!.!IO. 

Morel1a 96 

En los suelos cohesivos se observa experimental· 
mente que r = 1 y que s = l. por lo que la ec 13 queda 

dh (fcr,) d(fcr,) 
( 14) 

donde 
( 1 5) 

2. OBTENCIÓN DE LA DEFOR.'I<!ACIÓN A LARGO 
PLAZO 

Procedamos a integrar la ce 14. Al variar el esfuerzo 
vertical de O a crl • el elemento disminuye su CSpt!SOr h 
del valor inicial h. al valor final hr (fig 4). Por lo !Wl!O, 

para hallar la deformación total del elemento debemos 
integrar la ec 14 de h., a hr el primer miembro y de O a 
crl el segundo miembro. Resolviendo la integral y 
sustituyendo lo~ limites de ésta. llcgamos'a 

hr t- . r cr, J b, e"'+ p" 
-=exp( ---j[ 1 
h<> bJ e/\' Pcc 

P" . r 
-<-J' 
A' b, e 

( 16) 

Llamemos 3 a la ddormación vertical del elemento (fig 
4) 

ó=h.-hr hr=h.-li 

Dividiendo entre ho 

hr/h.= 1-o/h, 

Sustituyendo la ce 17 en la ce 16 

( 17) 

Pcc f 
-(-)' 
A' b, e 

- f. r cr, J b, e cr, + P<• 
Ó=illcxp --- [ 1 

- b1cA' Pct 
}h. 

(18) 

La ce 18 da la deformación vertical a largo plazo de un 
elemcn!O de suelo cohesivo totalmente saturado de 
espesor~ . 

La deformación unitaria del elemento se obti~ne con la 
expn:~ión 

c=o/h, ( 19) 

En la tabla 1 se presentan valores aproximados de las 
propiedades de deformación a largo plazo. las cuales 
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deben usarse sólo para fines preliminares d~ ar.álisis. 
Cabe aclarar que estas propiedades corres~J:1den al 
tramo de recompresión del suelo. 

Para la arcilla de la ciudad de México. en e' tramo de 
rccompresión. el módulo A' (a largo plazo) es del 
orden de 90 a 150 Llm2 

: el máximo valor corresponde a 
arcilla con mayor grado de preconsolidación. 

3. EJEIV!PLO 

Calcular el asentamiento diferido de un edificio con 
una planta de 10 por 20 m. con un cajón de 
cimentación desplantado a 3.5 m de profunJidad. que 
tra'\mitc una presión media de contacto de 7.32 tlm2 

, 

para la cstratigrafia y propiedades indicadas en la fi.g 5. 

El im.1emcnto neto de presión vale 7.32 - 1.52(3.5) = 
2 tlm:. . En la ·rahla 2 se mue.•ara la secuencia del 
cálculo del asentamiento. Lo~ incrementos de esfuerzo 
se computaron u-;ando las ecs 5.1 a 5.4 . m;emras que 
t!l ascntamu.:nto ~e halló con el empleo de la~ ce~ 18 y 
15. Se obtiene un asentamienw <~ largo plaz~ de 2.3 
cm. 

4. CONCLUSIONES 

a) Se presentó una técnica que toma en cuenta los 
·~recto~ del incremento de esfuerzo desviador y -Jc la 
presión de confinamiento en el análisis de 
deformaciones en los suelos. asi como el fenómeno de 
que la curva esfuerzo-deformación es no lineal 

b) Se obtuvo una ecuación diferencial cons itutiva 
general para la determinación de la~ dcfoffilacion~.:~ de 
los suelos. E:-.ta ecuación se mteg:ró para el cálculo de 
la deformación diferida en suelos cohcs1vus totaJm¡,;ontc 
satur<JdO!'>. 

e) Dado un suelo cohesivo con una consistencia 
definida. su dcfonnahilidad queda caracterizada por 
parámetros que no dependen de la presión de 
confinamiento Por lo tanto. estos parámetros son 
propiedades intrínsecas del sudo. 

d) Una vez conocidas las propiedades de deformación 
de un suelo. se pueden culcular las deformaciones de 
éste para diferentes condiciones de gcomctria y carga 
de una cimentación. con el uso de: la ce 18. 

e) Las magnitudes de la~ propiedades dt.: dt.:formación 
presentadas en la tahlu 1 sun aproximadas. las cuales 
deben verificarse con observacionc~ de campo ) de 
laboratorio. Pllr lo tanto. las propiedadt.:s aquí incluida-; 
deben usarse únicamente para fines preliminares dt: 
análisis. 

5. APENDICE 

5.1 Determina~ión de los incrementos de esfuer:o 

La aplicación en la práctica de la solución de la ce 18 
requiere del conocimiento de los incrementos de 
esfuerzo. los cuales se pueden calcular con las 
siguientes expresiones. que sirven para detenninar los 
esfuerzos nonnales bajo la esquina de un rectiingulo 
sometido a una carga uniforme q aplicada en la 
superficie (fig 6). 

Para a, (Damy 1985) 

q 
Oz=--

21t 

1 1 
[(-- +--) 

x' + z' y'+ z' 

+ ang lan (x y 1 z B) ] 

xyz 

11 

Para a, y a, (Dashkó y Kagán 1980) 

q 1t xyz 

e 

(5.1) 

cr, --- - + ----- ,..ang tan (zlJ/xy) 
2 1t 2 (x' + z') lJ 

+ ( 1 • 2 v) ( ang lan y/x • ang lan (yB/xz) ) ] (5.2) 

q 1t xyz 

"' --- ---- • ang lan (zll/xy) 
2 rr 2 

+ (1 • 2 v) ( ang lan x/y· ang lan (xlliyz))] (5.3) 

(5.4) 

j, 2 Determinación de la presión de cvufinamientv 

Cabe aclarar que para hallar la presión de 
confmamiento r'co se hace la hipótesis dt:: que ésta es 
igual al esfuerzo normal en el plano octaédnco 

P'w =(1/J) (p,; +p.;+ p,u') (5.5) 

donde Pw' • p.o' y Jlyo' son las presiones efectivas 
iniciales debidas a peso propio del suelo. 

Considerando que p.,/ = Jlyo' = Ku Pzo' 

donde Ko =coeficiente de presión de tierras en reposo 

queda p,; =(1 + 2 K.) Pw'/3 (5.6) 
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V Al.ORES APROX!tv!ADOS DE PROPIEDADES DE DEFORMACIÓN A LARGO PLAZO. DE UN SUELO 
COIIESrYO TOTALMENTE SATURADO 

1 

Consislcncia N c. A' p. 
tlm2 tlm2 tlm2 

/1 
Blanda 2·4 1.25 - 2.5 < 80 < 0.7 
Media 4-8 2.5 -·5.o 80- 120 0.9 

· Finne 8- 15 5.0- 10.0 120- 200 1.1 
Muy finne 15 - 30 10.0- 20.0 200- 330 1.3 
Dura > 30 > 20.0 > 330 >1.5 

b, = 1.0 V= 0.15 K.,= 0.5 

N= número de golpes en la prueba de penetración estándar 
"-' = cohesión aparente dclcrrninada en prueba de compresión lriaxial rápida 

TAALA 2 
CÁLCULO DEL ASENTAMIENTO A LARGO PLAZO (EJEMPLO) 

Estralo z a, "· a, A p. P.c.:> p" r e ¡,_, ¡; 
m tlm 2 V'm2 tim~ tlm 2 tlm' Vm' tlm 2 m m 

¡• 0.55 1.999 1.329 0.913 110 0.9 2.07 . 2.97 0.832 0.707 1.1 0.00355 
2 2.7 1.89~ 0.520 0.558 100 0.8 2.41 3.21 0.915 0.523 3.2 0.01243 
3 5.2 1.571 0.099 0.270 9C 0.7 2.63 3.33 0.965 0.412 1.8 0.00610 
5 7.5 1.249 -0.022 0.120 105 0.8 3.14 3.94 0.988 0.359 0.8 0.00137 

0.02346 

q = 2 tlm 2 b, = 1.0 v= 0.15 K.= 0.5 b,=b:=l/3 

fiG 1 PRESION ISOTROPA pco 
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APUNTES DE CIMENTACIONE_S _ _ _ __ /.-

5, CIMENTACIONES SOMERAS 

· Agustin Domón~ghi co;ina* 
Héctor Sangines Garcla 

En un cimiento somero, como en toda cimentación, se debe revisar su 
estabilidad tanto para los estados limite de falla como para los 
estados limite de servicio. Es decir, se debe verificar que se tenga 
una seguridad razonable para evitar que_ se presente una falla por 
resistencia al corte del terreno de cimentación, y que rlas 
deformaciones que sufra éste no· afecten el comportamiento da.,\ los 
elementos de cimentación y da la propia estructura. \ 

Cabe aclarar que en la revisión de una cimentación existen otros 
factores que deben tomarse en cuenta adicionalmente, pero la falla 
por resistencia al corta y las deformaciones del terreno de 
cimentación están entre los más importantes. 

5.1 P+ofundidad ~ desplante 

En una cimentación somera el estrato de apoyo se encuentra a. poca 
profundidad, por lo que la profundidad de desplante debe· ser tal que 
el cimiento quede desplantado:satisfactoriamente en dicho estrato de 
apoyo. 

Cabe aclarar que en el estudio do mecánica de suelos se -define el 
estrato.de apoyo de la cimentación, por lo que todos los elementos de 

. esta deberán quedar desplantados en él. Durante la construcción de 
los cimientos se deberá verificar que se cumpla con esta disposición, 
evitando qua los cimientos queden sobre suelo con sustancia orgánica, 
basura o ¡:¡aterial en estado· suelto. El proceso constructivo deberá 
ser tal que no se afecte el terreno de cimentación, es decir, no se 
dcber~n alterar ni la c~tructura ni la humedad originales del terreno 
de cioentación, salvo qua el estudio de mecánica de suelos establezca 
otras especificaciones. En muchas ocasione~ conviene colar una 
plantilla de concreto pobre de f' - 60 kg/cm de J cm de espesor, 

e 
i~ediata~ente después de llegar al fondo del corte. 

La profundidad de desplante deberá ser tal que se cumpla con los . 
requisitos de seguridad da la cimentación. En este sentido, se 
propone un;¡, profundidad do desplante y se revisa que con ella se 
cumplan los requisitos de seguridad de la cimentación; el proceso se 
repite hasta determinar la profundidad de desplante que cumpla con lo 
anterior. 

En general, es importante que los cimientos queden desplantados sobre 
un :::is:::o estrato, . ya que si se apoyan en materiales diferentes 4iJ:·' 
* Profesor del Dep¡¡rt;¡n:cr.to de Geolecni a. División d~ Ingenlet·1a·1 

Civil, Topo::Jr~fica y ccodé::;ic.'l. Facultad da Ing~ni.P.rla. UIIN1 
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pueden presentar asentamientos 
cimentación. 

-
diferenciales en la estructura de 

El desplante de los cimientos deberá quedar abajo del suelo sujeto a 
erosión superficial o interna. Por ejemplo, en puentes el desplante 
de los cimientos deberá quedar por abajo de la profundidad de 
socavación de los materiales del lecho del rio. Además, en cualquier 
cimentación somera existen suelos especialmente susceptibles a la 
erosión por agua o por viento, como son las arenas o los limos no 
plásticos, los que deberán protegerse para evitar que se descubran 
los cimientos. 

Cuando el terreno de cimentación es una arcilla de tipo expansivo, el 
desplante de l?s cimientos deberá quedar por abajo de esta arcilla, 
para evitar.que los movimientos por cambios de volumen de ella dañen 
la estructura-de cimentación. si los cimientos quedan por arriba de 
la arcilla expansiva, deberán tomarse las precauciones 
correspondientes para que la estabilidad de la cimentación no resulte 
afectada. 

No existe una profundidad minima de desplante aceptada de manera 
general por los ingenieros de mecánica de suelos, pero a manera de 
ejemplo, el Reg~amento de Construcciones para el Distrito Federal de 
1.966 dice que "los cimientos deberán desplantarse, por lo menos, 50 ·."::.~ 
cm bajo la superficie del terreno ( ... ) Se exceptúan de·¡ este .,, 
requisito las construcciones cimentadas directamente sobre roca·". Por ---~ 
otra parte, se puede considerar en una cimentación somera una 
profundidad de desplante máxima de 2. 5 m, a partir de la cual· se 
trataria ya de u~a cimentación intermedia o profunda. 

" 
5.2 Determinación Qgl área de 1g cimentación 

El área de un cimiento somero es aquella para la cual la cimentación 
cumple con los requisitos de seguridad correspondientes. Por lo 
tanto, en la práctica se supone una cierta área y se revisa que con 
ella se cumplan los requisitos de seguridad; se procede por tanteos, 
hasta hallar el área que haga que el cimiento 'cumpla con todos y cada 
uno de los requisitos de seguridad, al mínimo costo. 

Con el propósito de reducir el número de tanteos, se puede estimar en 
fonna aproximada la capacidad de carga admisible del terreno de 
cimentación, y hallar un área preliminar para iniciar los cálculos. 

La capacidad de carga admisible del terreno de cimentación es aquella 
presión vertical media de contacto entre la subestructura y el 
terreno, que garantiza un comportamiento adecuado de la cimentación. 
Se entiende por comportamiento adecuado que exista un factor de 
seguridad razonable contra una falla por resistencia al corte del 
suelo, y que el asentamiento del cimiento no produzca daños a la 
estructura, ni afecte su buen funcionamiento. Usualmente la capacidad 
de carga admisible se halla dividiendo la capacidad de carga última 
del suelo entre un cierto factor de seguridad. Sin embargo, se deb~ 
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verificar que la_ capad .1ad de carga __ admisible_ ·o_ 
contacto no produzca asentamientos excesivos del 
tabla 4.1 se muestran valores de asentamientos 
diferentes clases de cimientos someros. 

presión media de 
cimiento. En la 
permisibles par~ 

Por lo anterior, la capacid-ad de carga admisible o presión media de 
contacto vale 

q =¿Q/A 
6 

(5.1) 

donde ¡; Q - sumatoria de cargas al nivel de desplante del 
cimiento. 

A = área de contacto entre cimiento y suelo 

Despejando A de la ec 5.1 
A = ¿ Q / q 

6 
(5.2) 

Por otra parte, se define la capacidad de carga admisible neta o 
incremento neto de presión como la diferencia de la presión de 
contacto menos la presión total previamente existente al nivel de 
desplante de la subestructura, es decir 

(5.3) 

donde qan = capacidad de carga admisible neta o incremento 

neto de presión 
q = pre~ión de contacto o capacidad de.carga admisir·~ 

6 

; = peso volumétrico natural del suelo 
D = profundidad de desplante 

f 

En la tabla 5.1 se presentan valores aproximados de la capacidad de 
carga admisible neta del terreno, para diferentes tipos de .suelo. 

TABLA 5.1 
CAPACIDAD DE CARGA ADMISIBLE N~TA APROXIMADA DEL SUELO 

q , t/m 
on 

:r.illi¿ de suelo Zapatas Losa de cimentación 

Arcilla blanda, arena suelta 

Arcilla de consistencia media 

Arena medianamente compacta, 
arcilla firme 

Arena compacta, toba cementada 

Arena muy compacta, roca sana 

3.5-6.0 

5.0-8.0 

7.0-10.0 

9.0-13.0 

12.0-20.0 

1.5-2.0 

2.0-3.0 

3.0-5.0 

5.0-7.0 

8.0-12.0 

-~·-
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cabe aclarar que el áre~.h no se puede calcular directamente de la ~e 
5. 2, pues I: Q no se conoce a priori, ya que de~ende del área d<>l 
cimiento, por lo que p;>rc. estimar en forma ap7ox~mada esta área Re 
procede de la siguiente forma: 

La resultante de cargas I: Q ~ I: Q' + W , en que L Q' es la carga 
el• 

al nivel de la superficie del terreno o 
w es el peso del cimiento (incluyendo 

el• 
sobre él), 

I: Q / A = I: Q' / A + W / A 
el• 

al nivel de piso terminado y 
el peso del relleno que está 

pero w 1 A "' r D y 
el m r 

-=- ~' ~ 
q =q +rD =I:Q/A -:::;, L 

a an ( F 

.. qo.n + ; D " ¿ Q' / A + ; D r r 
~':1' IN 

z.é)- tJ -.;...u. 1 ~--
- - ::¡."- - -;- A A 1 A 

y q•n " ¿ Q' / A . a' - ··: . \.IJ - ::::.-- + (· "(' 
P- -

A " ¿ Q' 1 qon (5.4) -- ,(: ----r ~ :1.;- ;J t 

La ec 5.4 permite estim~r en forma aproximada el área ~1 cimiento. 
- -. 

'Z·~· .. ;~ t 

5.3 Zapatas corridas 
¡ 

, .. ·.:. 

5.3.1 Mecánica de suelos 
,¡ 

En ocasiones se. tiene qJe utilizar una reticula a base de zapatas 
corridas, de ta·l forma que el peso total que se trasmite en un 
tablero al nivel de ci:nentación se reparte en las cuatro zapatas 
corridas que limitan al tablero. Para ilustrar esta situación, 
consideremos el tablero je la fig 5.la y sea I:Q la carga que trasmite 
la estructura al nivel de la cimentación. Se pueden calcular los 
semianchos b y b de las zapatas corridas de la fig 5.lb 

1 2 

considerando que cada zapata torna una 
tributaria correspondiente del tablero. 
de fuerzas verticales, y llamando q 

• 

carga proporcional al área 
Estableciendo el equilibrio 

a la capacidad de carga 

admisible del terreno de cimentación y w al peso unitario de la 
estructura 

w=I:Q/a a 
1 2 

(5.5) 

el ancho b
2 

se obtiene resolviendo la siguiente ecuación cuadrática 

+ w a 2 
(2 a - a ) = o 

1 2 1 
( 5. 6) 
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y el ancho b
1 

se determina con la siguiente ecuación 

b - a 2 
'W ¡ 4 (a- b) q 

1 1 1 2 • 
( 5. 7) 

Ejemplo 5.1 
Determinar los anchos de las zapatas corridas de la fig 5.2. El peso 
total del tablero es r Q e 33 t y 1~ capacidad de carga admisible del 
terreno de cimentación es q• e B tjm 

Solución 
Sustituyendo valores en la ec 5.1 'W = 2.2 
Sustituyendo valores y resolviendo la ec 5.2 

Utilizando la ec 5.3 b = 0.229 m 
1 ' 

tjm2 

b
2 

= 0.303 m 

En ocasiones los anchos b
1 

y b
2 

son muy similares, por lo que rosulta 

conveniente un ancho único de la zapata corrida (fig 5,3). 
Procediendo de manera análoga al caso anterior, se deduce la 
siguiente expresión para el cálculo del ancho de.la zapata: _ 

b = (a + a )/ 4 :!: / [ (a + a } ¡ 4 ) 
2 

- 'W a a 1 4 q ( 5 . 4 ) 
12 12 12 a 

Ejemplo 5.2 
Determinar el ancho de la zapata corrida de la fig 5. 4. La suma de 
cargas vale ¿ Q = 33 t y ~a capacidad de carga admisible· del tQrreno. 
de cimentación es de 8 t;m . 

Solución 
De la figura a=3m a=5m 

1 ' 2 

El peso unitario del tablero vale, de acuerdo con la ec 5.1: 

w = 2. 2 tjm2 

Sustituyendo en la ec 5.~ se obtiene un ancho b = 0.28 m. 

La determinación del ancho definitivo de una zapata se obtiene por 
tanteos, verificando que satisfaga los estados limite de falla y de 
servicio en el terreno de cimentación. Para ello se emplean los 
criterios vistos en el cap 2 (capacidad de carga por resistencia al 
corte del suelo) y en el cap 3 (análisis de deformaciones en los 
suelos). En casos particulares habrá que revisar otros estados limite 
de falla o de servicio, pero los anteriores son los más usuales. 

!) 
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5.,.2 Diseño estructural 

Las alas de una zapata corrida se deben revisar por los siguientes 
conceptos: (a) tensión diagonal, (b) flexión, y (e) temperatura. A 
continuación se detalla la revisión de cada uno de ellos. Cabe 
aclarar que lo que rige en general en el diseño de una zapata de 
concreto es la tensión diagonal. 

a) Tensión diagonal 

En una zona cercana al paño de la columna o muro que llega a la 
zapata se puede presentar una falla por tensión diagonal, ocasionada 
esta a su vez por esfuerzo cortante (fig 5.5). Esta revisión se lleva 
a cabo verific.ando que la fuerza cortante última a una distancia "d" 
del paño de la columna o muro sea menor que la fuerza cortante 
resistente. 

Para la fuerza cortante resistente, las Normas de Concreto establecen 
lo siguiente 

Si p < 0.01 

Si p "' 0.01 

donde b 
d 
p 
f* 

VeR = FR b d (0.2 + 30 p) .;-;; 

VeR =:.. 0.5 FR b d /t: 
= 
= 
= 

ancho del elemento 
peralte efectivo del elemento 
cuantía o porcentaje de acero 

= 0.8 f' 
e e 

F = factor de resistencia 
·- R 

( 5. 5) 

(5.6) 

En elementos anchos, como losas, zapatas y muros, en los que el ancho 
b no sea menor que cuatro veces el peralte efectivo d (b"' 4d), con 
espesor hasta de 60 cm y donde la relación M ¡ V d no exceda de 
2.0, la fuerza resistente V puede tomarse igual a r- eR 
0.5 F b d v f*, independientemente de la cuantía de refuerzo. 

R e 

b) Flexión 

La secc~on critica por flexión en el ala de la zapata depende del 
material que forme la columna o muro que llega a la zapata. En la fig 
5.6 se presenta la sección critica por flexión para tres diferentes 
tipos de material. 

La revisión por flexión se realiza verificando que el momento último 
en la sección critica sea menor que el momento resistente en dicha 
sección. A continuación se presenta un resumen de las expresiones 
necesarias para la revisión por flexión de las Normas de Concreto. 

El momento 
siguiente: 

MR e FR 

resistente dado por 

b dz f" q ( l - 0.5 q ) 
. e 

las Normas de concreto es el 

(5.7) 
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El acero minimo por flexión está dado por 

~f' 1 f p -o.7vf' 
aln e y 

(5.8) 

mientras que el máximo es 

balanceado que vale 

o. 7 5p 1 
b 

donde p
0 

es el porcen•~je 

p - (f"/f ) (4800/ (f + 6000) J 
b e y y 

donde 
f" = 0.85 f* 

e e 
si f* s 250 kgjcm2 

e 

f" = {l. 05 - f* 1 1.250) f* 
o e e 

si 
2 f* >.250 kgjcm 

e 

(5.9) 

{5.lu¡ 

(5.11) 

El porcentaje de acero necesario para resistir un momento 

está dado por las siguientes expresiones 

últh,., M 

q ~ l. - /l. - 2 M / F b d
2 f" 

u R e 

p = q f" 1 f 
e Y 

(5.1.3) A = p b d 
S 

(5.1.2) 

{5.1.4) 

La separación de las varillas se determina con la expresión 

s=a d/A • • 
(5.1.5) 

donde s = separac1on entre varillas 
a = área de la varilla que se emplea 
• 

d = distancia para la que se requiere el área A 
• 

A = área de acero requerida 
• 

e) Temperatura 

u 

. __ , 

El acero longitudinal 
tenperatura, para lo que 
Concreto): 

en la zapata se proporciona solo por 
se emplea la siguiente expresión (Normao de 

A = 66000 (h/2) / t (h/2 + lOO) 
• y 

(5.lG) 

en que A • área de acero requerida por temperatura, parQ un 
• 

espesor h/2 de la losa de la zapata, en cm2j ~ 
h/2 = semiespesor de la losa de la zapata, en cm 

Cuando el elemento estructural está en CGntacto con el suelo, se 
recomienda emplear por temperatura un área de acero igual a 1..5 ~ 

• Empleando l.. 5 A en vez de A en la e e 5. 16, dado que los cimie,,?···-• . 
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están- siempre .en. contacto con el terreno, obtenemos la sigu1ante 
expresión 

A ~ 66000 (1.5) 
• 

(h/2) 1 f (h/2 + 100) 
y 

(~.17) 

Ejemplo 5.3. Zapata corrida sometida a carga vertical 

Hacer el diseño por mecánica de suelos y el diseño estructural <1~ la 
zapata corrida de concreto reforzado de la fig 5.7. La longitud de la 
zapata L ~ 6 m. 

Considerar en el corcreto reforzado 
2 

f' = 200 kgjcm f = 4200 kgjcm 
e y 

Utilizar varillas del No 4. Considerar que se coló una plantilla 
de concreto pobre sobre el terreno de cimentación. 

Tomar un factor de carga F = 1.4. 
e 

En el terreno de cimentación FR = 0.45 

Solución 

a) Mecánica de suelos 

falla a.1) Estado limite.de 
En un suelo cohesivo, 
corte del suelo 
desigualdad 2.1: 

la revis~on de la seguridad 
es satisfactoria cuando 

por resistencia al 
se cumple la 

:E Q F / J;;, < e N 
e u e 

q =·:E Q F / A 
eu e 

Sea 

q=cNF+p 
Re u e R v 

Por lo tanto q < q 
cu Re 

(2 .1) 

(2.2) 

( 2. 3) 

(2.4) 

En las expresiones anteriores: 
:E Q F = suma de las acciones verticales a tomar en cuenta en 

e 

la combinación considerada, afectada por su respectivo 
factor de carga 

A = área del cimiento, m2 

p = presión vertical total a la profundidad de desplante por . . 
peso propio del suelo, tjm2 

7 = peso volumétrico del s~elo, tjm3 

e = cohesión aparente, t/m , determinada en ensaye triaxial uu 
" 

B a ancho de la cimentación, m 

N es el coeficiente de capacidad de carga, dado por 
e 

N
0 

= 5.14 (1+ 0.25 D/B + 0.25 B/L) {2.8) 

para D/B < 2 y B/L < 1 , donde Dr es la profundidad de desplante 

en metros. En caso de que D/B y B/L no cumplan las desigualdades 
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ant-eriores·, dichas relaciones se considerarán iguales a 2 · Y 1, 
respectivamente • 

La desigualdad 2.2 se aplica al nivel de desplante del cimiento, pot 
lo que hay que valuar el peso del relleno y de la zapata 

w - (1.3-0.2) (0.4) (1.5) - 0.66 t 
• 

w ~ [ (1.3) (0.2)+(0.2) (0.4)] (2.4) - 0.816 t 
z 

La suma de cargas al nivel de desplante del cimiento vale 0.66+0.816 
+10.4 = 11.876 t, es decir, ro2= 11.876 t (por cada metro de longituq 
de zapata). A= 1.3(6) = 7.8 m. 

Sustituyendo la 2.2 í: Q F / A 12.79 tjm 2 
en ec qcu = "' e 

Sustituyendo en la ec 2. 8, con B "' 1.3 m, L "' 6 m, Dr = o. 6 m 

N "' 6.011 
e 

Sustituyendo la 2.1 N F + p 13.52 t¡m 2 en ec qRc - e -u e R y 

Se observa que qcu < qRc' por lo tanto se cumple lq 

desigualdad 2.4. 

a.2) Estado limite de servicio 

El asentamiento instantáneo de la zapata se puede .calcular ·empleandt. 
la siguiente expres~on, que proporciona el asentamiento bajo lq
esquina de un rectángulo cargado apoyado sobre un medio semiinfinito 

B + 1 B2+ L
2 

L + 1 L2+ B
2 

ó = [q(l-v2
)/ (rrE)] ( L ln + B ln ------- ) 

donde q = 
B "' 
L = 
E = 
V = 

L B 

incremento neto de presión = 8.18 tjm
2 

ancho del rectángulo = 1.3/2 = 0.65 m 
longitud del rectángulo = 6/2 = 3 m 
módulo de elasticidad del medio = 1600 tjm2 

relación de Poisson del medio = 0.25 

(3. 19) 

Nótese que el área cargada se divide entre cuatro. Sustituyendo 
valores en la ec 3.19 ó = 0.0032 m 

El asentamiento debido a toda el área se obtiene multiplicando 
por cuatro el calculado con la ec 3.19, por lo tanto 

óT - 4 ó - 0.0128 m - 1.28 cm 

que resulta menor que el asentamiento permisible de 3 cm • 

. b) Diseño estructural 

b.l) Revisión por cortante (tensión diagonal) 

La revisión por cortante se lleva a cabo a una distancia d del paño 
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··del muro (fig 5.6). Pa-.:.J. esto se calcula el- cortante ultimo en esta 
sección y se compara. con el cortante resistente del conQteto. 

La fuerza cortante que toma el concreto está dada por (Nonnqs de 
Concreto) 

Si p < 0.01 V - ;: b d (0.2 + 30 p) /f. ( 5. 5) 
cR R 

b d j""f; 
e 

Si p ;,: 0.01 V - 0.5 F (5.6) 
cR R e 

donde f* - o.8 f' 
e e 

En elementos anchos, como losas, zapatas y muros, en los que el ancho 
b no sea menor que cuatro veces el peralte efectivo d (b ;,: 4d), con 
espesor hasta de 60 cm y donde la relación M 1 V d no exceua de 
2.0, ia fuerza resistente V puede tomarse igual a 

·~. 5 F b d .¡-¡;, independientemente e~ e la cuan tia de refuerzo. 
R e 

Como trabajamos por metro de longitud de zapata b = lOO cm. Dado 
que se cuela una plar-,tilla de concreto pobre sobre el terreho de 
cimentación, el recubrimiento del acero puede ser de 3 cm, y dag0 que 
el diámetro de la varilla del No 4 es de 1.27 cm, su mitad val~ 0.64 
cm, por lo que el peralte efectivo del acero de la zapata es d ~ 20 - ·· 
3.6 = 16.4 =· 
En este caso se cumple ampliamente que el ancho es mayor que c~uatro 
veces el peralte efectivo. M 1 Vd= 0.645/3.341(0.164) = 1.177 < 2 

• 1 
por lo tanto Cllll\ple_como elemento ancho;.,Sust~tuyendo en la ec ';i.6' se 
obtiene V = 8298 kg. 

cR ·• .. 
Como se mencionó antes, el cortante último se halla a una dis~ancia 
"d" del paño del muro (fig 5.8) 

V= 8.66(0.386) = 3.34 t V = F V = 4. 68 t 
u e 

= 4680 kg 

Se observa que V > V 
cR u 

Cumple 

b.2) Flexión 

El momento f~exionante en la se~ción critica vale (fig 5.8) 
M = ~ 1 1 2 = 8.66 (0.55) ¡ 2 = 1.31 t.m 

Y el mo1:1ento último M e F M= (1.4) (1.31) = 1.83 
u e 

El acero minimo por flexión está dado por 

P • 0.7 .¡-¡;/ f 
aln e y 

t. a 

(S.ll) 

mientras que el máximo es 0.75pb, donde pb es el porcentaje 
balanceado que vale 

p = (f"/f) [4800/(f + 6000)] 
b e y y 

donde 
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.... , 

f" -0.85 f* si f• :S 250 kg/cm~ __ 
e e e 

~ 
f" - (l. os - f* 1 1250) f• si f* > 250 kglcm 

o o o o 

El porcentaje de acero necesario para resistir un momento ultimo 

está dado por las siguientes expresiones 

q - 1 - /1- 2 M 1 F 
u R 

b d~ f" (5.12) 
o 

p - q f" 1 f 
o y 

(5.13)_ As - p b d (5.14) 

Sustituyendo valores se obtienen los siguientes resultados 
P

010 
~ 0.00236 p"""' • 0.0114 

2 
P ~ 0.00186 .. rige p A = p b d = 3.87 cm 

aln • 

La separación de las varillas se determina con la expresión 
S = a d / A ( 5. 15) 

• • 
donde a = área de la varilla que se emplea 

• 
d - distancia para 

A = área de acero 
a 

la que se 

requerida 

requiere el área A 
• 

M 
u 

Sustituyendo valores (a 2 = 1.27 cm, varilla No 4), s = 32 cm. l?or 
• 

lo tanto, se necesitan varillas del No 4 @ 32 cm. 

El acero longitudinal se proporciona solo por temperatura, para ll 
que .se emplea la siguiente expresión 

A =l66000(h/2V f (h/;z+ lOOJl(iS) (5.16) 
• y 

en que A = área de acero requerida por temperatura, en eme¡ m . -
h =s~spesor del elemento (dimensión minima del miembro 
~ medida perpendicularme~te al refuerzo), en cm 

Sustituyendo valores A - ;?.14- cm 1 m 
• 

Aplicando la ec 5.16, con varillas del No 3 (a = 0.71 
• 

cm. Por lo tanto, se requieren por temperatura, en 
longitudinal de la zapata, varillas del No 3 @ 33 cm. 

2 cm ) , s "' ~3 

la dirección 

En la fig 5.9 se muestra un croquis con las caracteristieas 
estructurales de la zapata. 

La reacción del suelo en una zapata corrida sometida a fuerza 
vertical y momento puede ser de tipo trapecial o de tipo triangular, 
tal como se indica en la fig 5.10 (en el inciso 3.5 se indica la 
forma de hallar estar reacciones). El cálculo del cortante y del 
momento en las secciones criticas se realiza con alguno de estos 
diagramas de reacción. Sin embargo, este procedimiento result'. -· 
laborioso, por lo que en ocasiones se sustituyen, para fines d. 
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cálculo, los diagramas trapecial o triangular por una reacción 
uniforme equivalente, la cual se obtiene dividiendo la carga Q entre 
el ancho reducido B' (Meli 1985): 

B'= B - 2 e 

q' • Q / B' • 

(5.17) e= M/ Q 

(5.19) 

(5.18) 

En la fig .5.11 se muestra la reacción q' , la cual·, repetimos, no • 
corresponde a la reacción real del terreno, sino que únicamente se 
emplea para fines de cálculo. Con esta reacción q' se determinan el • 
cortante y el momento en las secciones criticas correspondientes. 

Ejemplo 5.4 Zapata corrida sometida a carga vertical y momento 

Hacer el diseño por mecánica de suelos y el diseño estructural de la 
zapata corrida de concreto· reforzado de la fig 5.12. La longitud de 
la zapata L = 8 m. 

Considerar en el co~creto reforzado 
2 f' • 250 kg/cm f • 4200 kgjcm 

e -· Y 

Utilizar varillas del No 4. Considerar que se 
de concreto pobre sobre el terreno de cimentación. 

coló una plantilla ' 

Tomar un factor de carga F = 1.1. 
e 

En el terreno de cimentación F~ = 0;45 

Giro permisible = 0.82 % 
Asentamiento permisible = 5 cm 

Solución 

a) Mecánica de suelos 

El ancho de la zapata se obtiene empleando la ec 5.4 
A '" ¡: Q' / q 

o.n 
(5.4) 

Cuando existe momento se tiene que trabajar con el ancho reducido B' 
(ec 2.15, inciso 2.2) 

B' = B - 2e 
donde B = ancho del cimiento 

e .. M/l:Q 
Consideremos inicialmente que no existe momento, ent'onces el ancho B' 
- B ; trabajando por unidad de longitud del cimiento A .. B(1) .. B; 
de la ec 5.4 

B' '" ¡: Q' 1 q "' 15 1 13 .. l. 15 m 
"" 

Si existe momento B = B' 
e 11M 1 1.1 (¡: Q') 

e 11 0.30 m 

+ 2e 
(considerar.do un 15 % de incremento 
debido al pes~ del cimiento) 
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.. B • 1.15 + 2(0.3) • 1.75 m 
Por lo tanto, los cálculos se inician con B • 1.75 m 

a.l) Estados limite de servicio 

Giro del cimiento 
El giro se puede calcular con 1~ fórmula d~ Fróhlich (zeevaert 1973) 

e - ang tan[l6 (1 - v ) M 1 n E B ] 
donde E - módulo de deformación del suelo - 900 t¡m2 

v - relación de Poisson - 0.25 
M - momento por unidad de longitud 

B es el ancho del cimiento. Con B a 1.75 m se obtiene un giro lige
ramente mayor que el permisible, por lo _que se tiene que aumentar el 
ancho a 1.8 m, con lo que se halla un g~ro e = O.OQel9 ~ 0.819 % > 
0.82 % , por lo que se cumple con esta condición. 

Asentamiento 
El asentamiento instantáneo de la zapata se puede calcular empleando 
la siguiente expres~on, que proporciona el asentqrniento bajo la 
esquina de un rectángulo cargado apoyado sobre un medt 0 semiinfinito 

B + / B
2+ L

2 
L + V L2+ B2 

+ B ln ---==-----ó = [q(l-v
2
)/ (rrE)) ( L ln ) 

donde q = 
B = 
L = 
E = 
V = 

L 

pres~on media de contacto• = 9. 57 tjm2 
. 

ancho del rectángulo = 1. 8/2 = O. 9 m .. 
longitud del rectángulo = 8/2 = 4 m 
módulo de elasticidad del medio = 900 t/m2 

relación de Poisson del medio = 0.25 

B 
(3 .19) 

La presión media de contacto se obtiene 
considerando un peralte de la zapata de 0.3 

W = 0.3(1.6) (1.8-0.3) = 0.72 tjm 

de la siguiente 
m 

manera, 

r 
(relleno) 

W = 0.3(2.4) (1.8) = 1.296 tjm 
" 

(zapata) 

W • 0.3(2.4) (0.3) • 0.216 tjm (contratr~be) 
e 

.. ~ a = 15 + o.12 + 1.296 + o.216 = 17.232 t/m 
y la presión media de contacto qa = 17.232/1.8 = s,57 t¡m2 

Para la aplicación de J a ec 3 .19, el área cargada §e divide entre 
cuatro. Sustituyendo valores en la ec 3.19 ó = O.OQ975 m 

El asentamiento debido a toda el área se obtie~@ multiplicando 
por cuatro el calculado con la ec 3.19, por lo tanto 

óT = 4 ó = 0.039 m~ 3.9 cm < 5 cm :. ~ 

a.2) Estados limite de falla 

Dado que existe un momento se tiene que calcular el aneho reducido 
de la cimentación (véase el inciso 2.2) 

/. 
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donde 
-B'•-B-2e· (2.15) 

B • ancho real de la cimentación • 1.8 m 
e~ excentricidad a M/ ¿ Q a 5/17.232 a 0.29 m 

(2.14) 
Sustituyendo valores B'- a 1.22 m 

Por tratarse de una zapata corrida, por sencillez de cálculo, 
trabajaremos por metro de longitud (excepto para la determinación de 
los factores de forma, donde tomaremos la longitud total del 
cimiento) 

En suelos puramente friccionantes se debe satisfacer la siguiente 
desigualdad (Normas de Cimentaciones) 

¿ Q F / A' < [p (f N - 1) + r B' fr_Nr 1 2 ] FR + p (2. 6) 
e V q q V 

Sea q = ¿ Q F / A' (2.6') cu e 
y qRf = [pv ( f N - 1) + r B' fr Nr 1 2 ] F + pv (2.7) 

q q R 
Por lo tanto qcu < qRf (2.8) 

En las expresiones anteriores: 
¿ Q F = suma de las acciones verticales a tomar en cuenta en 

e 

la combinación conside-rada, afectada por su respectivo ... 
factor de carga = 18.96 t;m 

A' - ~~~; :.r-ducida del cimiento,_ por efecto del momento - B'7 • 
pv = presión vertical total a la profundidad de desplante por' 

. 2 
peso propio del suelo = 1.6(0.6) = 0.96 t;m ~ 

2 p = presión vertical efectiva a la misma profundidad = 0.96 tjm 
V 

r = peso volumétrico del suelo = 1.6 tjm2 

B' Q ancho reducido de la cimentación = 1.22 m 

N es el coeficiente de capacidad de carga dado por 
q 

N = exp (rr tan ~) tan2 (45° + ~/2 ) = 49.3 
q 

donde ~ es el ángulo de fricción interna del material, que se define 
más adelante. 

El factor de forma f vale 
- q 

f = 1 + ( B/L) tan ~ = 1.12 
q 

N
7 

es el coeficiente de capacidad de carga dado por 

N • 2 (N + 1) tan ~ "' 78. a r q 

El factor de forma f
7 

tiene el siguiente valor 

f
7 

= 1 - 0.4 (B/L) = 0.94 

El parámetro ~ está dado por 
~ "' an~ tan (a tan ~) • 0.66 radianes 
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donde ~ • es el ángulo con la horizontal de la envolvente 
circules de Mohr a la falla en la prueba de resistencia 
considere más representatlva del comportamiento del suelo 
condiciones de trabajo (Normas de Cimentaciones). 

de los 
que 11e 
en la· 

La magnitud de ex depende de la compacidad relativa D del suelo. Para r 

D :S 0.5 ex ~ o. 67 ; para D 1: 0.7 ex - 1.0 Para valores , 
r r 

intermedios de D 
r 

se puede interpolar linealmente, 

0.5 < D < 0.7 . . 
r 

ex~ 0.67 + 1.65 (D - 0.5) e 0.967 
r 

F = factor de carga = l. 1 
e 

FR ~ factor de resistencia ~ 0.45 

Sustituyendo en la~ 
q = 15.5 t;m 

e u 

desigualdades 2.6' y 2.¡ 
< ~r = 56.9 tjm 

b) Diseño estructural 

es decir, para 

Cumple 

Para el diseño estructural calculamos la reacción del terreno con el 
ancho (o área) reducido del cimjento 

q' = I: Q 1 B' ~ 14 . ~-2 8 t/m 
La reacción neta sobre la zapata es la diferencia entre q' y lar 
cargas de arriba hacia c-.bajq debidas a· peso propio de relleno J 
zapata: 

q' 
• 

= 14.128 - 0.3(2.4) - 0.3(1.6) = 12.93 tjm
2 

Para fines de 
reacción neta 

diseño estructural 
q' (fig 5.13) • 

se considera la zapata sometida a la 

• 
b.l) Revisión por cortante (tensión diagonal) 

La revisión por cortante se lleva a cabo a una distancia d del paño 
del muro (fig 5.13). Para esto se calcula el cortante último en esta 
sección y se compara con el cortante resistente del concreto. 

La fuerza 
Concreto) 
Si p < 0.01 

cortante que toma el concreto está dada por (Normas de 

V 

Si p 1: 0.01 
cR 

= F b d (0.2 + 30 p) /f; (5.5) 
R e 

V 
cR = 0.5 FR b d ~ (5.6) 

En elementos anchos, como losas, zapatas y muros, en los que el ancho 
b no sea menor que cuatro veces el peralte efectivo d (b 1: 4d), con 
espesor hasta de 60 cm y donde la relación M 1 V d no exceda de 
2.0, la fuerza resistente V puede tomarse igual a r- cR 

·o.5 FR b d v f!, independientemente de la cuantia de refuerzo. 
,~f. 

' .. 
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Pri:icediehdo ·por tanteos; se obtiene· que con-· un--peralte- de- 2 o· cm- el· 
cortante ultimo resulta ~enor que el cortante resistente. A continua
ción presentamos los cálculos para esta condición. Como trabaj atnos 
por metro de longitud d& zapata b • lOO cm. Dado que se cuela una 
plantilla de concreto p·~bre sobre el terreno de cimentación, el 
recubrimiento del acero p~ede ser de 3 cm, y dado que el diámetro de 
la varilla del No 4 es de 1.27 cm, su mitad vale 0.64 cm, por lo que 
el peralte efectivo del acero de la zapata es d a 20 - 3.6 a 16.4 cm. 

En este c·aso se cumple a!llpliamente que el ancho es mayor que cuatro 
veces el peralte efectivo. M/ Vd a 2.22/7.577(0.164) e 1.786 ~ 2, 
por lo tanto cumple como elemento ancho. Sustituyendo en la ec 5,6, 
se obtiene V = 9280 kg 

eR 

Como se mencionó antes, el cortante 
"d" del paño del muro (fig 5.13) 

último se halla a una distancia 

V= 12.93(0.586) e 7.575 t V = F V= (1.1)7.575 = 8.33 t 
u e 

Se observa que V >V 
eR u 

Cumple 

b.2) Flexión 

El momento flexionante en la sección critica vale (fig 5.13) 
M= q' 1

2 1 2 = 12.93 (0.9) 2 ¡ 2 = 5.24 t.m 
• 

y el momento último M = F M= (1.1) (5.24) = 5.76 .t.m 
u e 

El acero mínimo por flexión está dado pe>r .. 

= 0.7 .r¡;- 1 f 
. e Y 

(5.8) p•ln 
mientras que el máximo es 0.75pb, donde es el po~centaje 

balanceado que vale " 
p e ( f"/f ) [ 4800/ ( fy+ 6000) J 

b e y 

donde 
f" = 0.85 f* 

e e 
si f* ~ 250 kgjcm2 

e 

f" = (1.05 - f* 1 1250) f* 
e e e 

si f* > 250 kg/cm2 

e 

El porcentaje de acero necesario para resistir un momento último M 
u 

está dado por las siguientes expresiones 

qel-11-2 

p - q f" 1 f 
e y 

sustituyendo valores 
p e 0.00264 

aln 

p = 0.00414 

M / F b d
2 

f" 
u R e 

(5.13) As • p b d 

se obtiene~ los siguientes 
p • 0.0143 

.... X 

A e 6.80 m2 

• 

(5.12) 

(5.14) 

resultados 

La separación de las varillas 
sea d/A 

• • 
se determina con la expresión 

(5.15) 
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.. ______ donde _____ a ... --"'. .. área.de la .. varilla que se emplea - 1.27. cm
2 

• 
d - distancia para la qua se requiere el área A. • lOO cm 

A - área de acero requerida • 6,80 cm
2 

• 
sustituyendo valores s 
varillas del No 4 @ 18 cm. 

- 18 cm. Por lo tanto, se necesitan 

El acero longitudinal se proporciona solo por temperatura, para lo 
que se emplea la siguiente expresión 

A - 66000 (1.5) (h/2) / f (h/2 ,+ lOO) (5.17) 
• y 2 

en que A =área de acero requerida por temperatura, en cm;m, 
• 

para un espesor de losa h/2 
h/2 • semiespesor de la losa fe la zapata = 10 cm 

Sustituyendo valores A = 2 .14 3 cm 1 m 
• • 

Aplicando la ec 5.15 con varillas del No 3 (a = 0.71 
• 

2 cm ) , se 

obtiene s = 33 cm. Por lo tanto, se requieren por temperatura, en la 
dirección longitudinal de la zapata, varillas del No 3 @ 33 cm. 

En la fig 5.14 se muestra un croquis con las caracteristicas 
estructurales de la zapata. 

5.4 Zapatas aisladas 

5.4.1 Mecánica de suelos 
', __ . 

La revisión de los estados limite de falla de zapatas aisladas es 
similar a la que se realiza en las zapatas corridas, con la 
diferencia de que hay que tomar en cuenta los factores de forma 
correspondientes (ecs 2.10 y 2.12). También puede ocurrir que la 
zapata aislada esté sometida a dos momentos ortogonales, en cuyo 
caso, para la revisión del estado limite de falla, la reducción 
virtual del ancho de una zapata para tomar en cuenta el efecto del 
momento, vista en el inciso 2.2, se debe realizar en las dos 
direcciones. 

La revisión de los estados limite de servicio se realiza en forma 
análoga a la de las zapatas corridas. 

5.4.2 Diseño estructural 

En zapatas aisladas sometidas a dos momentos ortogonales, para fines 
de diseño estructural se calcula una reacción q' igual al cociente de 
la carga al nivel de desplante de la zapata entre el área virtual 
reducida de la cimentación, es decir (Meli 1985) 

q' = ¿ Q / A' = ¿ Q / B' L' (5.25) 
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donde B~-."'!.B ... ~ 2 ex. (5.26). 

L' - L - 2 e y 
(5.28) 

siendo M y M los momentos alrededor de 
" y 

respectivamente, y e y e las excentricidades 
X y 

centro de la zapata (fig 5.15a). 

~5,27). 

(5.29) 

los ejes x y 
medidas a partir 

Con la reacción q' se halla la reacción neta q' - q' - w - w 
• z r 

siendo w = carga repartida debida a peso propio de la zapata 
z 

w = carga repartida debida a peso propio del relleno 
r 

y, 

del 

La reacción neta q' es la que se emplea para fines de dlsefio 
e 

estructural de la zapata. 

Cabe aclarar que la reacción del terreno es diferente a q', sobre 
todo en condiciones de trabajo, sin embargo, para fines prácticos en 
zapatas de dimensiones nsuales, la diferencia de lo que se obtiene 
considerando la reacción real y la reacción q' es pequeña, por lo que 
es preferible realizar el diseño estructural con q'-, con la cual, por 
otra parte, es mucho más sencillo llevar a cabo los cálculos. 

En una zapata aislada, además de los conceptos que se revisan en las 
zapatas corridas, hay que verificar que· no se presente una falla por " 
penetración de la columna en la propia zapata, como se indica en la 
fig 5.15b. .\ 

De acuerdo con las Normas de Concreto, la sección critica forma una 
figura semejante a la definida por la periferia del área cargada, a 
una distancia de ésta igual a d/2, siendo d el peralte efectivo de la 
losa (fig 5.16). 

Si no hay transmisión de momento entre la zapata 
el momento por transmitir M no excede de o. 2 

u 

cortante de diseño se calculará con 

v=V/bd 
u u o 

donde b es el perimetro de la sección critica 
o 

y la columna, o si 
V d, el esfuerzo 

u 

(5.30) 

(fig 5.15) y V la .. 
fuerza cortante de diseño en dicha sección. Cuando haya transferencia 
de momento se supondrá que una fracción del momento dada por (Normas 
de Concreto) 

a- 1- 1 1 [ 1 + 0.67 / (c
1 

+ d) 1 (c
2 

+ d) ] 

se transmite 
respecto al 

por excentricidad de la 
centroide de la sección 

fuerza 
critica 

cortante 
definida 

(5.31) 

total, 
antes. 

con 
El 
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.. ·. 
·: ·.>. 

.·__, . 

esfuerzo cortante máximo de . dis.eño v se obtendrá tomando en cuenta - -- . - - . . .. -· -- .. - u 

el efecto de la carga axial y del momento, suponiendo que los 
esfuerzos cortantes varian linealmente (fig 5.16), es decir 

V -V/A +a:M'C /J 
.lB e AB e 

(5.32) 

A
0 

= 2 d ( c
1 

+ c
2 

+ 2 d ) (5.33) 

J
0 

- d(c
1
+ d) 3/6 + (c

1
+ d) d3/6 + d(c

2
+ d) (c

1
+ d)

2 
/2 

En columnas rectangulares c
1 

es 

transmitido y c
2 

es la dimensión 

circulares c
1 
~ c

2 
~ 0.9 diámetros. 

la ·dimensión paralela 

perpendicular a c
1 

(5.34) 

al momento 

En columnas 

El esfuerzo cortante máximo de diseño obtenido con los criterios 
anteriores no debe exceder ninguno de los dos siguientes valores 

V = FR (0.5 + 7) .¡-¡;e cRI 
. (5.35) 

vcR2 = FR ~ (5.36) 

a menos que se suministre refuerzo. ; es la _relación del lado corto 
al lado largo del área donde actúa la carga o reacción. Al considera· 
la combinación de acciones permanentes, variables -y sismo;: en·· le.. 
expresión anterior el factor F se tomará igual a 0.7 eri lugar de 0.8 R . 
(Normas de Concreto, inciso 2.1.5h). 

En relación con la revisión por flexión, en la dirección del lado 
corto de una zapata rectangular se concentran los momentos 
flexionantes cerca de la columna, por lo que el refuerzo paralelo al 
lado corto debe ser mayor en la parte central (Meli 1985). En la fig 
5 .17 se muestra la fo:::ma como debe colocarse el refuerzo; en la 
franja central de ancho B se coloca una fracción igual a 2 B 1 (L + 
B) de la cantidad total de refuerzo A', mientras que el resto se 

• 
reparte en la franjas laterales. Asi, llamando A al área de acero 

• 
por metro de longitud L de la zapata, la cantidad total de refuerzo 
A' vale A L , y las separaciones del refuerzo en las franjas están 

• • 
dadas por 

En la franja central de ancho B 
s ~ a (L + B) / 2 A' • • 

En las franjas laterales 
s - a (L + B) / A' • • 

donde a es el área de la varilla que se emplea • 
• 

(5.37) 

(5.38) 
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Ej émplo 5. 5 ·zapata···cuadrada sometida a carga- vertical 

Hacer el diseño por mecánica de suelos Y el diseño estructural de la 
zapata cuadrada de concreto reforzado de la fig 5.18. C011siderar las 
siguientes propiedades d~l concreto reforzado 

2 
f' - 250 kgjcm f • 4200 kgjcm 

e Y 
Recubrimiento zapata ~ 3 cm 
Asentamiento permisible • 5 cm 

Solución 

a) Mecánica de suelos 

a.l) Determinación del área aproximada del cimiento, para el inicio 
de los cálculos 

El área de la zapata se obtiene empleand~ la ec 5.4 
A a E Q' j q • 75/14 • 5.36 m , _ B = 2.3 m 

- 2 Por tratarse de una arena compacta q a 14 tjm 
"" 

Por lo tanto, los-cálculos pueden iniciarse con B = 2.3 m 

a.2) Estado limite de falla 

La determinación del ancho definitivo se lleva a cabo por tanteos, 
hasta que se satisfagan todos y cada uno de los estados limite de 
falla y de servicio ·del terreno de. cimentación. Procediendo de esta 
forma, se obtiene que un ancho B · = 'i. 8 m cumple con ello. A 
continuación présentamos los cálculos sólo para esta dimensión':de la 
zapata. 

La revisión del estado limite de falla debe realizarse al nivel de 
desplante de la cimentación, por lo que hay que calcular las cargas 
a esta elevación (se supone una zapata de 40 cm de peralte): 

Peso relleno = 4.435 t 
Peso zapata = 3.11 t 
Peso columna= 0.307 t 
Fuerza vertical al nivel de piso terminado = 75 t 
Fuerza vertical al nivel de desplante 

= E Q = 4.435 + 3.11 + 0.307 + 75 = 82.853 t 

Para cimentaciones desplantadas sobre suelos· friccionantes de debe 
cumplir la siguiente desigualdad 

E Q F j A' < [ p ( f N - 1) + 7 B 1 f
7 

N
7 

/ 2 ] FR + Pv 
e v q . q 

Sea q = I: Q F j A' 
cu . e 

y ~r = [pv (fq Nq - 1) + 7 B' f 7 N7 j 2 ] FR + pv 

Por lo tanto < 

(2. 6) 

(2.6') 

(2.7) 

(2.8) 
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·Eh las ·ex-presi-ones ·anteriores:-
~ Q F - suma de las acciones verticales a tomar en cuenta en 

e 
la combinación considerada, afectada por su respectivo 
factor de carga·= 114.66 t (cabe aclarar que el peso 
del relleno se multiplicó por un factor de carga 
de 1.1, de acuerdo a las Normas ~e Cimentaciones) 

A a área del cimiento a 1.8(1.8) a 3.24 m 
p - presión vertical total a la profundidad de desplante por 

T 2 
peso propio del suelo • 1.8(1.2) - 2.16 tjm 

p a presión vertical efectiva a la misma profundidad a 2.16 tjm2 

T 

; = peso volumétrico del suelo = 1.8 t/m
2 

<P* - 33° 
F - factor de carga = l. 4 

e 

F = factor de resistencia = O. 4 5 
R 

N es el coeficiente de capacidad de carga dado por 
q 2 o 

N = exp (rr tan f/!) tan (45 + f/!/2 ) = 17.21 
q 

donde ~ es el 
más adelante. 

ángulo de fricción interna del material, que se-define 

El factor de forma f vale 
q 

f = 1 + (B/L) tan q, = 1.65 
q 

N
7 

es el coeficiente de capacidad de-carga dado por·, 

N
7 

= 2 (Nq + 1) tan q, = 20.53 

El factor de forma f
7 

tiene el siguiente valor 

f
7 

a 1 - 0.4 (B/L) = 0.6 

El parámetro q, está dado por 
q, =~ng tan (a tan q,) = 0.646 radianes 

donde q, es el ángulo con la horizontal de la envolvente de los 
circules de Mohr a la falla en la prueba de resistencia que se 
considere más representativa del comportamiento del suelo en las 
condiciones de trabajo (Normas de Cimentaciones). 

La magnitud de a depende de la compacidad relativa D del suelo. Para 
r 

D s 0.5, a-= 0.67; paraD 2: 0.7 a- 1.0 Para valores 
r r 

intermedios de Dr se puede interpolar linealmente, es decir, para 

0.5 < D < 0.7 : 
r 

a= 0.67 + 1.65 (D - 0.5) • 0.868 
r 

Sustituyendo en las 
2 q a 35. B tjm 

cu 

desigualdades 2.6' y 2.7 
< qRC "' 37.7 tjm

2 

(D • 0.62) 
r 

Cumple 
. -. 
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a.2) Estado- fimite de~se.rvicio 
· lu 

El asentamiento instantáneo de la zapata se puede calcular emple1111'1 la siguiente expresión, que proporciona el asentamiento bajo " 
esquina de un rectángulo cargado apoyado sobre un medio semiinrltd lll 

[q(l-V2
)/ (nE)] ( L 1;¡ + B 

L B 
(3.111) 

donde • 
q- presión aplicada en la superficie - 82.85/1.8

2 
• 25.57 t/m 

B • ancho del rectángulo • 1.8/2 - 0.9 m 
L • longitud del rectángulo • 1.8/2 • 0.9 m 
E - módulo de elaGt~cidad del medio = 1200 tjm

2 

v = relación de Poisson del medio = 0.25 

Nótese que el área cargada se divide entre cuatro. SustitÚY" 11'
1'' 

valores en la ec 3.19 ó = 0.0101 m.= 1.01 cm 
El asentamiento debido a toda el área se obtiene multiplicamlu 1'"1

' 
cuatro el calculado con la ec 3.19, por lo tanto 

óT = 4 ó_= 4.04 cm 

que resulta menor que el asentamiento permisible de 5 cm. 

b) Diseño estructural 
, 

Sobre el ala de la zapata actúa de abajo hacia arriba la reaccJ ''" 'i • · 
y de arriba hacia abajo el peso del relleno y el de la zapata, P" 1 :• 
que hay que hacer la suma algebraica de estas cantidades para ol.JI "".. ,., 
la reacción neta, ~e es con la que se hace la revisión es

2
tructul'" ll 

q = 82.85/1.8 - (0.8) (1.8) - (0.4) (2.4) = 23.17 t/m 
• 

Nótese que en una zapata rectangular sometida únicamente a L'- 1 t' 
vertical, la reacción neta se puede determinar, con una P"1J11 .. "" 
pérdida de precisión, dividiendo la carga en la columna al niv.,l ,, .. 
la superficie del terreno entre el 6rea de la zapata: 

q = 75 1 1.8 2 = 23.15 t;m2 

• 

b.1) Penetración 

La determinación del peralte de la losa de la zapata se lleva a L1aiJP 
por tanteos, hasta determinar aquel peralte que satisfaga todo• 'i 
cada uno de los requisitos estructurales. Procediendo de esta torm~' 
se obtiene que un peralte h = 33 cm cumple con lo anterior. A oont•'" 
nuación presentamos los cálculos sólo para esta dimensión. 

De acuerdo con las Normas de Concreto, la sección critica forma un• 
figura semejante a la definida por la periferia del área cargada, • 
una distancia de ésta igual a d/2, siendo d el peralte efectivo d- ]a 
losa (fig 5.16). 

Si no hay transmisión de momento entre la zapata y la columna, 
esfuerzo cortante de diseño se calculará con 

. ~ .:·.:... 
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V - V / b d 
u u o 

(5.30) 

doride b --·es· el"· perimetro· de 
o 

la sección critica · ( f ig 5. 15) y V 
u 

la 

fuerza cortante de diseño en dicha sección. La fuerza cortante en la 
sección critica se obtiene multiplicando la reacción neta del terrenc 
~por el área exterior a dicha sección (fig 5.19): 

A = l. 82 
- (o. 4 + O. 2 9 4) 

2 = 2. 7 58 m
2 

• 
V= 23.17(2.758) = 63.91 t V a 89.48 t 

u 

b d = 69.4(4) (29.4) = 8161.44 cm
2 

o 2 
v = 89480/8161.44 - 10.96 kg/cm 

u 

El esfuerzo cortante máximo de diseño obtenido con los criterios 
anteriores no debe exceder ni¡suno de los dos siguientes valores 

V = F (0.5 + 7) f* (5.35) 
cR1 R e 

V = F ¡-¡:; (5.36) f* = 0.8 f' F = 0.8 
cR2 R e e e R 

a menos que se suministre refuerzo. 1 es la relación del lado corto 
al lado largo del área donde actúa la carga o reacción. En este caso 
1 = l. sustituyendo valores 

V = F .¡-¡; = 11.31 kgjcm2 > V 
e~ R e u 

Cumple 

b.2) Tensión diagonal 

La sección critica por tensión diagonal se presenta a una distancia 
"d" del paño de la columna ( fig 5. 19) . Para esto se calcula el 
cortante último en esta sección y se campar~ con el cortante 
resistente del concreto: 

V= 0.406(23.17) = 9.407 t, V = 13.17 t 
u 

La fuerza 
Concreto) 
Si p < 0.01 

cortante que torna el concreto está dada por (Normas. de 

V 
eR 

Si p <:: 0.01 V 

= FR b d (0.2 + 30 p) 

= 0.5 F b d _¡-¡;-
eR R e 

donde f* = 0.8 f' 
e e 

.r¡; 
e 

(5.9) 

(5.10) 

En elementos anchos, como losas, zapatas y muros, en los que el ancho 
b no sea menor que cuatro veces el peralte efectivo d (b <:: 4d), con 
espesor hasta de 60 cm y donde la relación M 1 V d no exceda de 
2.0, la fuerza resistente V puede tomarse igual a 

· eR 
0.5 F b d .¡-¡;, independientemente de la cuantia de refuerzo. 

R e 

Como trabajamos por metro de longitud de zapata b = 100 cm. Dado 
que se cuela una plantilla de concreto pobre sobre el terreno de 
cimentación, el recubrimiento del acero puede ser de 3 cm, y dado que 
el diámetro de la varilla del No 4 es de 1.27 cm, su mitad vale 0.64 
cm, por lo que el peralte efectivo del acero de la zapata es d = JO -
3.6 = 26.4 cm. 
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En este caso se cumple que el ancho es __ lll':'_Y(Jr __ que cuatro_ vechs 
peralte efectivo 

B > 4 d, 4 d ~ 117.6 cm < 180 cm Cumph, 

sustituyendo 
V 

eR 

M - 1.910 t.m, 
M/Vd- 0.69 < 2 
valores 
e 0.5 FR b d Y f: = 

Se observa que V >V 
eR u 

b.3) Flexión 

es elemento ancho 

16 630 kg > V 
u 

Cumple 

Cumple 

el 

El momento flexionante por flexión en la sección critica val& (por 
metro de anchpl 

2 M= q 1 1 2 = 23.17 (0.7) 1 2 = 5.68 t.m 
• 

y el momento último M = F M = 1.4 (5.68) = 
u e 

7.95 t.m 

El acero 

p•ln 
mientras 

mínimo por flexión está dado por 

• o. 7 .¡-¡; 1 f = 0.-0026 
e Y 

que el máximo es 0.75pb, donde es el 

(5.12) 

porcentaje 

balanceado que vale 
p = (f"/f) [4800/(f + 6000)] 

- b e y y 
( 5. 1 3) 

donde 
f" 0.85 f* si f* :S 250 kgjcm 2 = 

e e e 
2 

f" = (l. 05 - f* 1 1250) f* si f* > 250 kgjcm 
e e e e 

Sustituyendo vaJ:ores P,..,x = 0.0143 

El porcentaje de acero necesario para resistir un momento último M 
u 

está dado por las siguientes expresiones 

q = 1 - /1 - 2 * M u / F R b d
2 f~ ( 5. 1 e;) 

p = q f~ 1 fY = o.oo;5 (5.17) rige P,.1n = 0.002.:1 

A = p b d = 7 • 7 5 cm 
• 

La separación 
S = 

de las varillas se determina con la 
a d 1 A 

expresión 
(5.19) 

donde 
• • 2 a = área de la varilla que se emplea = 1.27 cm 

• 
(No 4) 

d = distancia para la que se requiere el 

A = área de acero requerida= 7.75 cm2 
área A = lOO 

• 
• 

cm 

Sustituyendo valores s = 16 cm. Por lo tanto, se necesitan vartllas 
del No 4 @ 16 cm. 

El acero del lecho superior se proporciona por temperatura, pa1a lo 
que se emplea la siguiente expres~on 

A = 6 6 O O O ( l. 5) ( h/ 2 ) / f ( h/ 2 + 1 O O) ; 5 • 21) ( 5 . 21) 
• y 
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en q¡,t_e __ "':'_ área de acero requerida por temperatura, en cm2;m, 

para un 
h/2 a semiespesor 

sustituyendo valores 

espesor de losa h/2 
de la losa de la zapata 

A ~ 3.34 cm2
/ m 

• 
~ 33/2 = 16.5 cm 

Aplicando la ec 5.19 con varillas del No 3 (a. = O. 7¡ cm2
), se 

obtienes= 21 cm. Por lo tanto, se requieren por temperalura, en el 
lecho superior de la losa de la zapata, varillas del No 3 e 21 cm. 

Ejemplo 5.6 Zapata aislada sometida a carga vertical Y d~s momentos 
ortogonales 

Hacer el diseño por mecánica de suelos y el diseño estruc1.ural de la 
zapata aislada de concreto reforzado de la fig 5.20. Consi~erar en el 
concreto reforzado 

2 f' ~ 250 kgjcm f a 4200 kgjcm2 

e y 

Utilizar varillar del No 4. Considerar que se coló una Plantilla de 
concreto pobre sobre el terreno de cimentación. 

Tomar en la estructura un factor de carga F = 1.4, y en el terreno . e 

de cimentación un factor de resistencia F = 0.45 • 
R 

Giro permisible = 0.9 % 
Asentamiento permisible = 6 cm 

Solución 

a) Mecánica de suelos 

Determinación del área aproximada del cimiento, para el ihlcio de los 
cálculos 

El área de la zapata se obtiene empleando la ec 5.4 
A "' Í: Q' / q 

an (5.4) 

Cuando existen momentos se 
reducidas B' y L' (ec 2.15, 

B' = B - 2e_ 

tiene que 
inciso 2.2) 

L' = L -

trabajar con las •limensiones 

donde 
X 

B = ancho del 
e =M /í:Q 

X y 

cimiento 
e 

y 

2e 
y 

L = longitud 
=M 1 ~ Q 

X 

del cimi~nto 

Consideremos inicialmente que no existen momentos, y que las dimen
siones By L son iguales, entonces B' = L'~ A' = B' L'. De la ec 5.4 

A' "' í: Q' 1 q = 26 1 10 = 2.6 m B' = l.6t m 
an 

Por tratarse de una arena medianamente compacta q " lO t;m2 
on 

Hay que tomar en cuenta ahora el efecto de los momentos. Consideremos 
que sólo existe momento alrededor del eje y ,,~ 
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B ~ B' + 2e 
X 

e "M 1 1.15 (¿ Q') 
X y 

e " 0.227 m 
X 

. . . 

(considerando un 15 \ de incre~-nto 

debido al peso del cimiento) 

.. B = 1.61 + 2(0.227) = 2.06 m 
Como se trata de un cálculo aproximado, iniciamos la revisión da la 
seguridad de la cimentación con un ancho intermedio entre 1.61 y 2, 06 
m, digamos con B = 1.8 m. 

a.l) Estado limite de falla 

Procediendo por tanteos, se obtiene que para B = l. 7 m no se exc:':'de 
el estado limite de falla del suelo, con una buena aproximación_ A 
continuación presentamos los cálculos para este ancho. 

La revisión del estado limite de falla debe realizarse al nivel de 
desplante de la cimentación, por lo que hay que calcular las ca1~as 
a esta elevación (se supone una zapata de 25 cm de peralte): 

Peso relleno= 1.781 t 
Peso zapata= 1.734 t 
Peso columna= 0.052 t 
Fuerza vertical al nivel de la ·superficie 
del terreno = ¿ Q' = 26 t 
Fuerza vertical al nivel de desplante 

= ¿ Q = 1.781 + 1.734 + 0.052 + 26 = 29.568 t 

A continuación calculamos las excentricidades e y e 
X y 

e = M 1 ¿_Q = 6.8/29.568 = 0.30 m 
X y 

e = M 1 ¿ Q = 4.2/29.568 = 0.142 m 
y X 

B' = B - 2 e = 1.7 - 2(0.30) = l. 24 m 
X 

L' = L - 2 e = 1.7 - 2(0.142) - l. 416 m 
y 

En suelos puramente friccionantes se debe satisfacer la sigui'-'lte 
desigualdad 

¿ Q F 1 A' < [pv (f N - 1) + ; B' t., N 1 2 l F + p ( 2. 6) e q q ; R V 

Sea qcu = ¿ Q F e 1 A' (2.é•¡ 
' y qRr = (pv (f N 
q q 

- 1) + ; B' t., N
7 

1 2 l F + pv (2.7) R 
Por lo tanto qcu < qRr ( 2. 8¡ 

~n las expresiones anteriores: 
¿ Q F = suma de las acciones verticales a tomar en cuenta en 

e 

la combinación considerada, afectada por su respecth-0 
factor de carga = 40.86 t (cabe aclarar que el preso 
del relleno se multiplicó por un factor de carga 
de 1.1, de acuerdo a las Normas de Cimentaciones) 

A' = ~~;~6r~~ucida del cimiento, por efecto del momento= B'L' = 

'353 



.::.-. 

p ~ pres~on vertica: total a la profundidad de desplante. por 
y • . 2 

pes~ó propio del suelo = 1. a (O. 6) - l. os t¡::; 
p - presión vertical efectiva a la misma profundidad - 1.08 tjm

2 

V 2 

N 
q 

7 ~ peso volumétrico del suelo ~ 1.8 tjm 
~· - 37° 

es el coeficiente de 

N = exp 
q 

(rr tan rf¡) 

capacidad de carga dado por 
2 o tan (45 + </>/2 ) e 20.98 

donde rf¡ es el 
mas adelante. 

ángulo de fricción interna del material, que se define 

El factor de forma f vale 
q 

f ~ 1 + (B/L) tan rf¡ = l. 53 
q 

N es el coeficiente de capacidad de carga dado por 
7 

N
7 

- 2 (Nq + 1) tan ~ = 26.56 

El factor de forma f
7 

tiene el siguiente valor 

f
7 

= l - 0.4 (B/L/ = 0.65 

El parametro </> está dado por 
</> = .ang tan (a tan rf¡ ) = O. 646 radianes 

donde </> es el ángulo con la horizontal de la envolvente 
círculos de Mohr a la falla en la prueba de~.· resistenc.ia 
considere más representativa del comportamiento del suelo 
condiciones de trabajo (Normas de cimentaciones). 

de los 
que ,.
en 1 

La ¡;¡agnitud de a depende de la compacidad relativa D 

D :s 0.5 a = 0.67 ; para D " 0.7 a = l. O 
r 

del suelo. Para 

Para valores 
r r 

intermedios de D se puede interpolar linealmente, 
r 

0.5 < D < 0.7 
r 

a = 0.67 

F = factor de 
e 

FR = factor de 

Sustituyendo en la~ 
q e 2 3 • 3 t/1:1 

cu 

+ l. ó5 (D 
r 

- 0.5) = 0.802 

carga = 1.4 

resistencia = o. 45 

desigualdades 2.6' y 2.7 
< qRr - 24.8 tjm

2 

a.2) Estado límite de servicio 

Asentamiento 

es decir, para 

(D = 0.58) 
r 

Cumple 

El asentamiento instantaneo de la zapata se puede calcular empleando 
la siguiente expresión, que proporciona el asentamiento bajo ·~-,. 
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esquina de un rectángulo cargado apoyado sobre un· medt 0 semiinfinito 

B + /a2+ L2 L.¡ /L2+ B2 
+ B ln -- -----ó ~ [q(l-v2

)/ (nE)] ( L ln 
L B 

2 (3~ 19) 
donde q ~incremento da presión~ 29.57/(1.7) = l0.23 tjm 

B =ancho del rectángulo = 1.7/2 = 0.85 m 
L - longitud del rectángulo • 1.7/2 • 0.85 m 
E- módulo de elasticidad del medio • 900 t¡m2 

v = relación de Poisson del medio = 0.25 
Nótese que el área cargada se divide entre cuat1o. sustituyendo 
valores en la ec 3.19 o = 0.0051 m 
El asentamiento debido a toda el área se obtiene multiplicando por 
cuatro el calculado con la ec 3.19, por lo tanto 

ó = 4 ó = 0.0203 m= 2.03 cm 
T 

que resulta menor que el asentamiento permisible de ~ cm. 

Giro alrededor del eje y 
El giro de la zapata se puede calcular de manera 
el artificio visto en el inciso 3.6.3 de 
consiste en obtener el momento de inercia del 

apr• •ximada empleando 
est .. s apuntes, que 
recl.angulo I en la 

r 

dirección que se está analizando, y determinar el ra•lio 
un ciculo (Normas de Sismo) 

equivalente a 

R = (4 I / rr ) 1/4 
r (3.29) 

Con el radio equivalente R se utiliza la ec 3.25 PQta determinar el 
giro de la cimentación de planta rectangular: 

e = [3(1 - v) M] / 8 G R3 
' 

Sustituyendo valores en la dirección x 
J 4 

I = L B / 12 = 0.696 m r .. 

(3.25)' 

R = o. 97 m 
El módulo 

M 
y 

de rigidez al cortante 
= 6.8 t.m 

G = E 1 2 (l+v) = -1 60 tjm2 

e 
y 

= 0.00582 radianes= 0.582 por ciento < 0.3 % .. Cumple 

El giro alrededor del eje x se calcula en forma anal<·ga. 

b) Diseño estructural 

Para fines de diseño estructural consideramos Ul•a reacción del . 
terreno uniforme dada por 

q' = ¿ Q / A' = ¿ Q / B'L' = l6.D4 tjm2 

Sobre el ala de la zapata actúa de abajo hacia arriba la reacción q' 
y de arriba hacia abajo el peso del relleno y el de la zapata, por lo 
que hay que hacer la suma algebraica de estas cantidades para obtener 
la reacción neta, que es con la que se hace la revisión est~ctural: 

q' = 16.84 - (0.35) (LB) - (0.25) (2.4) = 15.61 tjm 
• 

El espesor de la losa de la zapata_ se obtiene po¡· tanteos, hasta 
encontrar un valor de "h" que satisfaga todos y o.:ada uno de los 
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.requisitos_de seguridad estructural. En esta forma, se halló que con 
un peralte ~ = JO cm se cumple la seguridad. A continuación presen
tamos el cálculo para este peralte de la zapata. 

En la fig 5.21 se presenta la reacción 

secciones criticas por penetración, tensión 

b.l) Penetración 

neta q' 
e 

diagonal 

asi como 

y flexión. 

la~ 

De acuerdo con las Normas de Concreto, la sección critica forma una 
figura semejante a la definida por la periferia del área cargada, a 
una distancia de ésta igual a d/2, siendo d el peralte efectivo de la 
losa (fig 5.16). 

Cuando haya transferencia de momento se supondrá que una fracción del 
momento dada- por .¡r----------

a = 1 - 1 1 [ 1 + 0.67 (c
1 

+ d) 1 (c
2 

+ d) ] = 0.401 (5.31) 

se transmite por excentricidad de la fuerza cortante total, con 
respecto al centroide de la secc~on critica definida antes. El 
esfuerzo cortante máximo de diseño v se obtendrá tomando en cuenta 

u 

el efecto de la carga axial y del momento, suponiendo que 
esfuerzos cortantes varían linealmente ( fig 5. 16) , es decir 
5.32 a 5.34) 

v =V/A +aM 
AB e 

V = F V = 1.4 
A Bu e AB 

Ae = 2 d ( c
1 

+ c
2 

J =d(c+d) 3/6+ 
e 1 

4 
J = 0.02548 m 

e 

2 7.62 kgjcm 

los 
(ecs 

En colur..nas rect-angulares c
1 
= O. 25 m es la dimensión paralela al 

momento transmitido y c
2 

= 0.25 m es la dimensión perpendicular a c
1

• 

En las expresiones anteriores, V es la fuerza cortante que actúa 
en toda el área de la sección critica, la cual la obtenemos a partir 
de la reacción neta q_ , de la siguiente forma 

2 'i. = 10.23 - 0.3(2.4) - 0.3(1.8) ~ 8.97 tjm 

(A la reacción total del terreno restamos las presiones debidas a 
peso propio de zapatf y relleno) 

V= 8.97 ((1.7) - [0.25 + 0.132(2)] 2
} = 23.55 t 

M= 0.401(6.8) = 2.73 t.m 

e = 
AB 

0.25 + 0.132(2) 

2 
= 0.257 m 

El esfuerzo cortante máximo de diseño obtenido con los criterios 
anteriores no debe exceder niJ9uno de los dos sjguientes valores 

V cR 
1 

= F R ( 0 • 5 + 1) f ~ = 16. 9 7 k g/ cm 

v = F r¡; = 11.31 kgjcm2 
cR2 R e 

a menos que se suministre refuerzo. r = 1.0 es la relación del la~-
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corto al lado largo del área donde actúa la carga o reacción. 

Se observa que V <V 
A.Bu cR2 

cumple 

b.2) Tensión diagonal 

La sección critica por tensión diagonal se presenta A una distancia 
"d" del pano de la columna (fig 5.21). Para esto se calcula el 
cortante último en esta sección y se compara CQh el cortante 
resistente del .. concreto: 

La fuerza 
Concreto) 
Si p < 0.01 

Si p 2: O. 01 

V= 0.461(15.61) = 7.196 t, 

M= 1.659 t.m 
cortante que toma el concreto 

V = eR 
V eR 

FR b d (0.2 + 30 p) 

= 0.5 F b d .¡-¡; 
R e 

donde f* = 0.8 f' 
e e 

V = 10,07 t 
u 

está dada por (Normas de 

¡-¡; ( 5. 9) e 
(5.10) 

En elementos anchos, como losas, zapatas y muros, en los que el 
ancho, b, no sea menor que cuatro veces el peralte efectivo, d, (b 2: 

4d),con espes~r hasta de 60 cm y donde la relación M 1 Vd no exceda 
de 2.0, la fuerza resistente V puede .to~arse igual a eR 
0.5 F b d ~. independientemente de la cuantia de réfuerzo. 

R e 

Como trabajamos por metro de longitud de zapata b = 100 cm. Dado 
que se cuela una plantilla de concreto pobre sobre el terreno de 
cimentación, el recubrimiento del acero puede ser de J cm, y dado que 
el diámetro de la varilla del No 4 es de 1.27 cm, su mitad va1e 0.64 
cm, por lo que el peralte efectivo del acero de la zapata es d = 30 -
3.6 = 26.4 cm. 

En este caso se cumple que el ancho es mayor que cuatro veces 
peralte efectivo 

B > 4 d, 4 d • 105.6 cm < 150 cm .. CUmple 
M/Vd = O. 87 < 2 .. es elemento ancho 

V = 0.5 FR b d v f* = 14900 kg > V 
cR e u f:umple 

Se observa que VeR > Vu cumple 

b. 2) Flexión 

El momento fl~xionante en la sección critica vale (fig 5.22) 
M- q' 1 1 2 - 15.61(0.725) 2 ¡ 2 = 4.103 t.m 

e 

y el momento último M = F M= 1.4 (4.103) = 5.744 t.m 
u e 

El acero minimo por flexión está dado por 

p -0.7~/f =0.00264 (5.12) 
zln e y 

el 

mientras que el máximo es 0.75pb, donde pb es el porcentaje 
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balanceado que vale 
p - (f"/f) [4800/(f + 6000)] 

b e y y 
(5.13) 

donde 
f" • 0.85 f• si f* $ 250 kgjcm

2 

e e e 
f* > 250 kgjcm2 

e f" - (1.05 - f* 1 125d) f* e o e 
si 

Sustituyendo valores P .. x - 0.0143 

El porcentaje de acero necesario para resistir un momento último Mu 

está dado por las siguientes expresiones 

q a 1 - j 1 - 2 M / F b d
2 

f" 
u R e 

p = q f" 
e 

A = p b 
S 

1 f = 0.00224 (5.17) 
y 2 

d=5.92cm 

(5.16) 

rige p = 0.00264 
aln 

La separación de las varillas se determina con la expresión 
S = a d / A (5.19) • • 

donde a = área de la varilla que se emplea = 1.27 cm2 (No 4) 
• 

d = distancia para la que se requiere el área A = 100 cm 
• 

A = área de acero requerida = 5.92 cm2 

• 
Sustituyendo valores (a • 1. 27 cm2

, varilla No 4) , s • 21 cm. Por 
• 

lo tanto, se necesitan varillas del No 4 @ 21 cm. 

El acero del lecho superior se proporciona por temperatura, para 
que se· emplea la siguiente expresión ~ 

A = 66000 (1.5) (h/2) / f (h/2 + lOO) (5.21) 
• y 2 

en que A =área de acero requerida por temperatura, en cmjm, 
• 

para un 
h/2 = semiespesor 

Sustituyendo valores 

espesor de losa h/2 
de la losa de la zapata 

2 
A = 3. 075 cm 1 m 
• 

= 30/2 = 15 cm 

Aplicando la ec S .19 con varillas del No 3 (a = 
• 

2 o. 71 cm ) , se 

obtiene s = 23 cm. Por lo tanto, se requieren por temperatura, en el 
lecho superior de la losa de la zapata, varillas del No 3 @ 23 cm. 

En la fig 5.22 se muestra un croquis con las caracteristicas 
estructurales de la zapata. 
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a) Tablero con areas tributarias 

b2 

bl 
bl 

r--
r------

b2 

b) Planta de las zapatas corridas 

~-. FIG 5.1 DETERMINACIÓN DE ANCHOS DE ZAPATAS CORRIDAS ·, 
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5 m 

b2 
--

bl bl 

J m f-----. f'-

b2 

FIG 5.2 ZAPATAS DEL EJEMPLO 5.1 

1"'"1 \.. __ . 

b 

b b 

b 

FIG 5.3 ZAPATAS CORRID/\S CON 1\NCIIO ÚNICO 

' ' 
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5 m 

b 

J m 
b b 

-
b 

FIG 5.4 ZAPATAS CORRIDAS DEL EJEMPLO 5.2 

'-

Sección 

FIG 5.5 SECCIÓN CRiTICA POR CORTANTE 
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. : . 

A 
Muro o columna de concreto 

1 

~ 
"'-. 

sección critica por flexión 

a) Muro o columna de concreto reforzado 

b 

. 
-Muro de mampos teria -

1 

~ 
H 

""' b/4 Secc1ón cr1t1ca por flexión 

b) Muro de mamposteria 

----~Muro o· columna 
Placa de acero 

Sección critica por flexión 

e) Muro o columna con pedestal de placa de acero 

FIG 5.6 SECCIONES CRÍTICAS POR FLEXIóN 
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\ 
' 

10.4 tjm 

--%-
7 

0.2 m 
7 - 1.5 t/m 1 

0.4 m 

J 

0.2 m 

-~ 

l.Jm 

e = 6 tjm
2 

Eep= 1600 tjm
2 

r = 1. 6 tjm
3 Toba parcialmento cementada 

V = 0.25 

FIG 5.7 ZAPATA CORRIDA SOMETIDA A CARGA VERTICAL 

(EJEMPLO 5. 3) 

~ 10.4 t/m 

r1r-
o. 4 m 0.2 m 

' ! 

f..-- Flexión 
0.2 m 

Cortante --4 
¡, i ; 

1 1 1 1 1 1 1 
, 

J· 0.55 m 2 
q = 8.66 tjm 

n 

J· o. 386 

' FIG 5.8 REACCIÓN DEL TERRENO Y SECCIONES CRiTICAS POR CORTANTE 

Y POR FLEXIÓN (EJEMPLO 5.3) 
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.. : ·~ 

a) Reacción trapecial 

b) Reacción triangular 

FIC S. lO R~ACCióH DtL TtRRrNO TRAPECIAL O TRIANGULAR 

H tQ 

•• 
B 

TIC 5.11 R!!ACCIOtf DEI. TrRR'tHO l:ltC"t'AHGULAR 
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1 

0.4 m 

' 

o. 2 m 
/ 

-1r . 

0.2 m Concreto reforzado 

f' = 200 l<gjcm 
e f 

.\ 
... • 

'L • • • ~ 

' Vars No 4 g '32 cm 

Vars No 3 e 33 cm 

FIG 5. 9 

l.Jm 

CARACTERiSTICAS ESTHUCTURALES 

DE LA ZAPATA (EJEMPLO 5.3) 

2 

= 4200 
y l<gjcm~ 

.. \ .. 
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O.b 

_.__ 

st.m/,..., 

D = 68% r 

Eep= 900 tfm2. 

'\! = 0.25 

Distancias en metros 

1 'E> t.¡tf\ 

--... ... .... 

O.?> 
1:/m~ o: \. ¡., 

Arena medianamente compacta 

Sin escala 

FIG. 5.12 ZflJ'ATA SOMETIDA A CARGA VEIITICAL, Y MJMENTO 
(F..JB.lPW 5.4). 

04- 1 o.56(, ,o.l<=>4- 0.3 

1 -, 
-~ 

Cc:.p,;At<>E . ~ ,. fLEXiCW o·> ·¡ ·~ 

- ,_ i 

:7"5 
1 rr"l ')_ 

l 
1 I.:Z:L 

Distancias en metros Sin escala 

FIG. 5.13 REACCION NETA DEL TERRENO Y SECCIONES CRITICAS POR 
CO!ITANTE Y POR FLEXION (EJE!-.1PLO 5. 4). 
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------.----------------~--~--------------------
0.3m CONCRtTO REFOfZZADO 

f' = z,:;o k:j /cm-~ 
( 

s ó ~ f1"' 4-ZOO fjlcm' 
" r> d' 

e 

_1 

FI G. 5 . 1 4 CAAACJ'ERI STI CAS ESTRUCI1JRALES DE LA 
Z~ATA (EJEHPID 5.4) 
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L 

'· . 
,~. ; 1 

·' ; 
' 

. ' 
1 
1 

B' • B - 2 e. 

L' • L - 2 a 
' 

e• 

e 

q' • ~ Q / A' • ~ Q / B' L' 

e •K /l:Q . ' 
e • M / 'r. Q ' . 

B ea el ancho y L la. longitud d.e .la z.apata rectangular. M y l1 aon .,. . ' 
los mo~entos alrededor de los ajea x y y, respecti~amente, y •. y e

7 
son las excentricidadea »edidaa a partir del centro de la zapata 

flC 5.1Sa Dt'l'OUiiNACióN DE U REACCION q' DEniDA LOS 005 HO'HE:H"'''S 

H• Y H
7 

ALREDEDOR OEL CENTRO DE LA ZAPATA 

" d/2 

FIG 5.15b SECClOH CR1TleA POR PEN&TRAClóN 

! 
! 
' 1 

i 

r 
r 
1 ,. 
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1 1 ';~ d -¡ 
l'lFfi-_--,A 
l r 1 [$]' 1- swión 

'z'd ,,1 -.~·~.:_. 11 

Ll ·~·.:·. 1 -

1 • 
----1-----JB 

• 1 , .. E\!utrzos cortonlu verticales 

v oMcAt ",,. -+---
Ac · J, 

A,• 2dlc 1 -+c2~ Zd) 

J dk 1 ~d)3 fcr~·d1d 3 
e • --6-- + --6-- + 

dlc 2•dHc1+dl 2 

2 

rtC 5.16 TRA~S~!SION DI MOMENTO !NTR! COLUMNA y ZAPATA 

(NORMAS Dt CONC~TO l9e7) 

1 o o 

(L-E)/2 

o o o o 

•• 

o 

• 
L 

' . 
L+B 

o o o o 

~reas de acero en cada f~anja 

o_J 

(L-E)/2 

A' L-B -·--2 L'+B 

fiG 5.17 D!STR!BUC!ON CLL ACERO CE REfUERZO EN EL LADO LARGO 

(HELI 1985) 
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, .. ..., 

. i 

~· 

1.2 

--

Arena 

7 - l. 8 t/111~ 
E • 1200 t¡m3 

•• 

1 
75 t 

o.' 

8 

de grano medio 

o .. 62 ' • 
V • O. 25 

Di~tancias en aetroa 

FIG 5.18 CARACTERÍSTICAS DE LA ZhrATA (EJEMPLO 5.5) 

¡_¡.- .-· f'l u: i en 
~ ~ Penetracion 

Tens10n 

dl~gon.s1-_ 

g ." 23I '1"
2 \L.._.!__1 ~¡J...._,_. :1 :.!--1-~1:----J~i ----j 

0.1.47 0.1.47 
0.406 r .¡ 

OlaLanclaa en -.elro-

0.7 

F!G 5.19 SECC!OHES CR!TICAS (tJI:MrLO 5.5) 
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6. e t. a 

iJ 

~ o. 2!. 
0.6 

-'-

8 

~rena da grano medio 

o, - 58\ 

a) ELEVACIÓN 

riCURA 5. ?O 

y 

-;r 

6.8 t.• 

'\_ v 
8 

E 
•• 2 t •• . 

,. 

-"'-

b) I'U.NTA 

flC 5.20 CARACTERtSTICA.S DI: ~ 2./d'ATA (E:.Jt:Ht't.O ~.6) 
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• 

'""'"" ~~ ....... L---------, 
diaqona 1----,.¡ rt- renctraclon 

¡ 
0.132 0.132 

O.A61 0.26A 

0.725 

t.:ao 

Distancias en =etro~ Sin escala 

FIC 5.21 SECCIONE.$ CR1TIC-'S PC'P T"f.HE'i'Rt\Clrill, TEIISlON DIACOIIAI. 

Y rU:.XIótL OlRtCCIC'lll "( (C.ll)ii'ID •. '.I.G) 

170 

D1•lcntl11~ en centi,.etroo 

F"IC ~. 22 CAfiACTtJIISTlCAS ESTIWCTUJtALtS 01 LA %A PATA 

(tJUIPLO '$,6) 
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Normas Técnicas Complemrntarias para Diseño y Construcción de Cimentaciones 

NOTACIÓN 

A área del cimiento 

A ' área efectiva del cimiento 

A¿ área lateral de un pilote 

Ap área transversal de la pila o del pilote 

B ancho de la cimentación o diámetro equivalente de la 
base de los pilotes de punta o pilas 

B • ancho efectivo de la cimentaciÓn 

C¡ capacidad de carga por adherencia lateral de un pilote 
de fricción 

Cp capacidad de carga de un pilote de punta o pil<1. 

Cu cohesión aparente detenninada en ensaye tna;..:ial no-

consolidado no-<lrcnado, (UU) 

D d1ámetro del pilote 

D¡ profundidad de desplante 

Dr compacidad relatiVa 

E módulo de elasticidad del pilote 

e distancia a p11rtir del eje longitudinJI del c1micnto en la 
que actüa una resultante excéntrica 

C0 relación de vacios inicial 

Fe factor de carga 

FR factor de resistencia, especificado en lil sección 3.2 

Fn. factor que toma en cuenta el efecto de c::.<:ala para 
corregir la capacidad por punta de pilotes o pilas de 
mas de 50 cm de diámetro 

G módulo de rigidez al cortante del suelo 

f adherencia lateral media pilote-suelo 

f! espesor de un estraro de suelo 

he nltura de la construcción 

h¡ espesor de una capa impermeable 

h\1' nltura piczométrica en el lecho mfcrior de una capa 
irnpcn ne<~Jlc 

1 momento de inercia del pilote 

K coeficiente de reacción horizontal del suelo 

L longitud del pilote 

L' longitud efectiVa de la cimentación 

Le longitud del pilote o pila empotradn en el estrato 
resistente 

'-, , 

N número entero determinado por tanteo que genere el 

menor valor de Pe 

Nc coeficiente de capacidad de carga, dado por 

Nc=5.14(1 +0.25D¡IB+0.25BIL) 

N e* coeficiente de capacidad de carga, cuyo valor depende 

de $u 
Nmáx. Nmin coeficientes para el cálculo de Nq * 

Nq coeficiente de capacidad de carga, dado por 
7t tan .., 

Nq =e • tan' ( 45°+$12) 

Nq *coeficiente de capacidad de carga, cuyo valor depende 

de $y de la relación Le 1 B 

Ny coeficiente de capacidad de carga, dado por 

N1 = 2(Nq + 1) tan$ 

n exponente igual a l para suelo suelto, 2 para suelo 
medianamente denso y 3 para suelo denso 

P perímetro de la construcción 

Pe fuerza critica para revisión por pandeo de pilotes de 
pequeño diámetro 

Pv presión vertical total a la profundtdad de desplante por 
peso propio del suelo 

Pv presión vertical efectiva a la profundidad de desplante. 

I Q Fe suma de lns ncciones verticales a tomar en cuenta 
en la combinación considerada en el nivel de desplante, 
afectadas por sus respectivos factores de cnrga 

L.q Fe suma de las sobrecargas superficiales afectadas por 
sus respectivos factores de carga 

R capacidad de carga de pilotes de fncción o de grupos 
de pilotes de este tipo 

v~ velocidad de propagación de onda de corte 

w peso unitario medio de la estructura 

Z profundidad del nivel frcático bajo el nivel de 
desplante de la cimentación 

= profundidad a la que se realiza el cálculo de !J.e 

a coeficiente para el cálculo de$ 

y peso volumCtrico del suelo 

y' peso volumétrico sumergido del suelo 

Ym peso volumétrico total del suelo 

"(w peso volumétrico del agua 

373 



!le variación de 1 a relación de vacíos bajo el incremento 

de esfuerzo vertical efectivo D.p inducido a la 

profundidad z por la carga superficial 

llH asentamiento de un estrato de espesor H 

flp mcrementos de presión vertical inducidos por la carga 
superficial 

6z espesores de sub-estratos elementales dentro de los 
cuales los esfuerzos verticales pueden considerarse 
uniformes 

O inclinación de la resultante de las acciones respecto a la 
vertical 

~ porcentaje de amortiguamiento con respecto al crítico 

$ ángulo de fricción interna del material 

$u ángulo de fricción aparente 

<P* ángulo con la horizontal de la envolvente de los 
círculos de Mohr a la falla en la prueba de resistencia 
que se considere más representativa del 
comportamiento del suelo en las condiciones de trabajo 

UNIDADES 

En los estudios para el diseño de cimentaciones, se usará un 
sistema de unidades coherente, de preferencia el Sistema 
Internacional (SI). Sin embargo, en este Ultimo caso, 
respetando la práctica comün en mecánica de suelos .en 
MCxico, será aceptable· usar como unidad de fuerza la 
tonelada rnétnca, que. se considerará equivalente a 10 kN. 

l. INTRODUCCIÓN 

Las presentes Nonnas no son un manual de diseiio y por 
tanto no son exhaustivas. Sólo tienen por objeto fijar 
criterio::. y métodos de diseño y construcción de 
cimentaciones que permitan cumplir los requisitos minimos 
defimdos en el Capitulo VIII del Titulo Sexto del 
Reglamento de ConstrucciOnes para el Distrito Federal. Los 
aspectos no cubiertos por ellas quedan a en ten o del Director 
Rc .. ponsable de Obra y, en su caso, del Corresponsablc en 
Seguridad Estructural y serán de su responsabilidad. El uso 
de criterios o métodos diferentes de los que aquí se 
presentan también puede ser aceptable, pero requerir.í la 
aprobación expresa de la Administración. 

2. INVESTIGACIÓN DEL SUBSUELO 

2.1 Investigación de las colindancias 

Deberán investigarse el tipo y las condiciones de 
cimentación de las construcciones colindantes en materia de 
estabilidad, hundimientos, emersiones, agrietamientos del 
suelo y desplomes, y tomarse en cuenta en el diseño y 
construcción de la cimentación en proyecto. 

Asimismo, se investigarán la localización y las 
características de las obras subterráneas cercanas, existentes 
o proyectadas, pertenecientes a la red de transporte 
colectivo, de drenaje y de otros servicios püblicos, con 
objeto de verificar que la construcción no cause daños a 
tales instalaciones ni sea afectada por ellas. 

2.2 Reconocimiento del sitio 

Corno lo define el Articulo 179 del Titulo Sexto del 
Reglamento, para fines de las presentes Nonnas, el Distrito 
Federal se divide en tres zonas con las siguientes 
características generales: 

a) Zona l. Lomas, formadas por rocas o suelos 
genernlmente firmes que fueron depositados fuera del 
ambiente lacustre, pero en los que pueden existir, 
superficialmente o intercalados, depósitos .arenosos en 
estado suelto o cohesivos relativamente blandos. En esta 

· zona, es frecuente la presencia de oquedades en rocas, de 
·cavernas y túneles excavados. en· suelos para ·explotar 
minas de arena y de rellenos no controlados; 

b) Zona 11. Transición, en la que los depósitos profundos se 
encuentran a 20 m de profundidad, o menos, y que está 
constituida predominantemente por estratos arenosos y 
limo arenosos intercalados con capas de arcilla lacustre; 
el espesor de éstas es variable entre decenas de 
centímetros y pocos metros; y 

e) Zona lll. Lacustre, integrada por potentes depósitos de 
arcilla altamente compresibles, separados por capas 
arenosas con contenido diverso de limo o arcilla. Estas 
capas arenosas son de consistencia firme a muy dura y de 
espesores variables de centímetros a varios metros. Los 
depósitos lacustres suelen estar cubiertos 
superficialmente por suelos aluviales, materiales 
desecados y rellenos artificiales; el espesor de este 
conjunto puede ser superior a 50 m. 

En la fig. 2.1 se muestran las porciones del Distrito Federal 
cuyo subsuelo se conoce aproximadamente en cuanto a la 
zonificación anterior. 

/·· 
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Esta figura solamente podrá usarse para definir la zona a la 
que pertenece un predio dado en el caso de las 
construcciones ligeras o medianas de poca exten.;ión y con 
excavaciones someras definidas en el inciso a de la tabla 2.1. 
En este caso, los predios ubicados a menos de 200 m de las 
fronteras entre dos de las zonas se supondrán ubicados en la 
más desfavorable. En cualquier otro caso, la zona se definirá 
a partir de exploraciones directas del subsuelo. 

La investigación del subsuelo del sitio mediante exploración 
de campo y pruebas de laboratorio deberá ser suficiente para 
defmir de manera confiable los parámetros de diseño de la 
cimcntactón y la variación de los mismos en el predio. 
Adcmá.s, úcbcni pcnnitir obtener información suficiente 
sobre lo.s aspectos siguientes: 

1) En la zono. I se averiguará si existen en ubicaciones de 
int•:rCs materiales sueltos supcrficmlcs, grietas, 
oquedades naturo.les o galerías de minas y, en caso 
afinnativo, se obtendrá la infonnación -equerida para su 
apropiado tratamiento. 

En la porción de la zona 1 no cubierta p~Jr derrames 
basálticos, los estudios se mtctaran con un 
reconocimiento detallado del lugar donde se localice el 
pred1o, así como. de las barrancas, cniiadas o cortes 
cercanos al m1smo, para investigar la existencia de 
bocas de antiguas minas o de capas de arena, grava y 
materiales pumiticos que hubieran podido ser objeto de 
explotación subterránea en el pasado. El reconocimiento 
deberá complementarse con los datos que proporcionen 
habitantes del lugar y la observación del 
comporto.miento del terreno y de las construcciones 
existentes así como el análisis de fotografias aéreas 
antiguas. Se detenninará si el predio fue usado en el 
pasado como depósito de desechos o fue nivelado con 
rellenos colocados sin compactación. Se prestará 
asunismo atención a la posibilidad de que el suelo 
natural estC constituido por depósitos de arena en estado 
suelto o por matenalcs finos cuya e;.tructura sea 
inestable' en presencia de agua o bajo carga. En los 
sudo.s firmes se buscarán evidencias de gnctas limpias 
o rellenas con material de baja resistencia, que pudieran 
dar lugar a inestabilidad del suelo de cimentación, 
principalmente, en laderas abruptas. Se prestará también 
atención a la posibilidad de erosión diferencial en 
taludes o cortes debida a variaciones del grado de 
cementación de los materiales que los consllluycn. En 
!Js zonas de derrames basálticos, además de localii'..ar 
los materiales volcánicos sueltos y las grietas 
superficiales que suelen estar asociados a estas 
fonnaciones, se buscar.in evidencias de oquedades 
subtcmineas dentro de la lava que pudieran afectar la 
c~tabilidad Jc las cimentaciones. Se tomará en cuenta 
que, en ciertas áreas del Distrito Fedeml, los derr:uncs 

basálticos yacen Sobre materiales arcillosos 
compresibles. 

2) En las zonas II y 111, se averiguará la historia de carga 
del predio y la existencia de cimentaciones antiguas, 
restos arqueológicos, rellenos superficiales antiguos o 
recientes, variaciones fuertes de cstratigrafia, o 
cualquier otro factor que pueda originar asentamientos 
diferenciales de importancia, de modo que todo ello 
pueda tomarse en cuenta en el diseño. Asimismo, en 
estas zonas se deberá investigar la existencia de grietas 
en el terreno, principalmente en las áreas de transición 
rápida entre las zonas 1 y 111 que se pueden apreciar en 
el mapa de la fig. 2.1. 

En la zona 11, la exploración del subsuelo se planeará 
tomando en cuenta que suele haber irregularidades en el 
contacto entre las diversas formaciones así como 
variaciones importantes en el espesor de los suelos 
compresibles. 

2.3 Exploraciones 

Las investigaciones mínimas del subsuelo a realizar serán las 
que se indican en la tabla 2.1. No obstante, la observancia 
del número y tipo de investigaciones indicados en esta tabla 
no liberará al Director Responsable de la Obra de la 
obligación de realizar todos los estudios adicionales 
necesarios para definir adecuadamente las condiciones del 
subsuelo. Las investigaciones requeridas en el caso de 
problemas especiales serán generalmente muy superiores a 
las indicadas en la tabla 2.1. 

Para ia·aplicación de la tabla.2.1, se tomará en cuenta lo 
Siguiente: 

a) Se entenderá por peso unitario medio de una estructura, 

W, la suma de la carga muerta y de la carga viva con 
intensidad media al nivel de apoyo de la subestructura 
dividida entre el área de la proyección en planta de dicha 
subestructura. En edificios formados por cuerpos con 
estructuras desligadas, cada cuerpo deberá considerarse 
separadamente. 

b) El número mínimo de exploraciones a realizar (pozos a 
ciclo abierto o sondeos según lo especifica la tabla 2.1) 
será de uno por cada 80 m o fracción del perímetro o 
envolvente de mínima extensión de la superficie cubierta 
por la coristrucción en las zonas 1 y 11, y de una por cada 
120 m o fracción de d1cho perímetro en la zona 111. La 
profundidad de las exploraciones dependerá del tipo de 
cimentación y de las condiciones del subsuelo pero no 
será inferior a dos metros bajo el nivel de desplante, 
salvo si se encuentra roca sana y libre de accidentes 
geológicos o irregularidades a profundidad menor. Los 

/ 
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sondeos que se realicen con el propósito de explorar el 
espesor de los materiales compresibles en las zonas ll y 
111 deberán, además, penetrar en el estrato incompresible 
y, en su caso, en las capas com¡)iCSibles subyacentes si se 
pretende apoyar pilotes o pilas en dicho estrato. 

e) Los procedimientos para localizar rellenos artificiales, 
galerías de minas y otras oquedades deberán ser directos. 
es decir basados en observaciones y mediciones en las 
cavidades o en sondeos. Los métodos indirectos 
solamente se emplearán corno apoyo de las 
investigaciones directas. 

d) Los sondeos a realizar podrán ser de los tipos indicados a 
continuac1ón: 

l) Sondeos con recuperación continua de muestras 
alteradas mediante la herramienta de penetración 
estándar. Servirán para evaluar la consJstencia o 
compacidad de los materiales superficiales de la zona 
I y de los estratos resistentes de las zonas II y III. 
También se emplearán en las arcillas blandas de las 
zonas Il y Ill con objeto de obtener un perfil continuo 
del contenido de agua y otras propiedades índice. No 
será nceptable realizar pruebas .mecánicas usando 
cspecimenes obtenidos en dichos sondeos. 

2) Sondeos mixtos con recuperación alternada de 
muestras inalteradas y alteradas en las zonas 11 y 111. 
Sólo las primeras serán aceptables para detenninar 
propiedades mecánicas. Las profundidades de 
muestreo inalterado se definirán a partir de perfiles 
de contenido de agua, detenninados previamente 
mediante sondeos con recuperación de muestras 
alteradas. 

3) Sondeos consistentes en realizar, en fonna continua o 
sCicctiva, una dctcnninada prueba de campo, con o 
sin recuperación de muestras. La prueba podrá 
cons1!'111r en medir: 

El número de golpes requeridos para lograr, 
1J1cd1ante impactos, cierta penetración de un 
muestreador estándar (prueba SPT) o de un 
dispositivo mccámco cónico (prueba dinámica de 
cono). 

- L<l rc!'iistcncia a la pcnctractón de Ut'J cono 
mcd.n1co o clCctnco u otro dispositivo similar 
(prueba estática de cono o prueba 
penetrométrica}. Al ejecutar este tipo de prueba 
U e campo, deberán respetarse los procedimientos 
aceptados, en particular en cuanto a la velocidad 

de penetración, la cual se recomienda sea de 
2 cm/s. 

La respuesta esfuerz<Mlefonnación del sue_lo y la 
presión 1 imite registradas al provocar en el sondeo 
la expansión de una cavidad cilíndrica (prueba 
presiornétnca). Este tipo de prueba se considerará 
principalmente aplicable para detenninar las 
características de los suelos finnes de la zona 1 o 
de los estratos duros de las zonas ll y lll. 

La resistencia al cortante del suelo (prueba de 
veleta o similar}. Este tipo de prueba se 
considerará principalmente aplicable a los suelos 
blandos de las zonas ll y lll. 

- La velocidad de propagación de ondas en el 
suelo. Se podrá recurrir a ensayes de campo para 
estimar el valor máximo del módulo de rigidez al 

cortante, G, a partir de la velocidad de 

propagación de las ondas de corte, Vs, que podrá 
obtenerse de ensayes geofisicos de campo corno 
los de pozo abajo, pozo arriba, el ensaye de cono 
sísmico, el de sonda suspendida o el ensaye de 
pozos cruzados. En este tipo de prueb~s es 
recomendable emplear un inclinómetro para 
conocer y controlar la posición de los gcófonos 
para el registro de vibraciones y la de la fuente 
em1sora de vibraciones. 

Estos . sondeos podr3n usarse para fines de 
verificación estratigráfica, con objeto de extender. los 
resultados del estudio a un área mayor. Sus resul¡;,'dos 
también podrán emplearse para fines de estimá'ción 
de las propiedades mecánicas de los suelos siempre 
que se cuente con una calibración precisa y reciente 
del dispositivo usado y se disponga de correlaciones 
confiables con resultados de pruebas de laboralOrio 
establecidas o verificadas localmente. 

4) Sondeos con equipo rotatorio y mucstrcadores de 
barril. Se usarán en los materiales firmes y rocas de la. 
zona 1 <1 fin de recuperar núcleos para clasificación y 
p<:~ra ensayes mecánicos, siempre que el diámetro de 
los mismos sea suficiente. Asimismo, se podrán 
utilizar para obtener muestras en las capas duras de 
las zonas 11 y 111. 

5) Sondeos de percusión o de avance con equipo 
tricónico o sondeos con variables de perforación 
controladas. es decir sondeos con registros continuos 
de la presión en las tuberías o mangueras de la 
máquina de perforar, de la velocidad de avance, de la 
torsaon aplicada, cte. Serán aceptables para 
identificar tipos de material o descubrir oquedades. 

• •• : 1{;.~ 
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Tabla 2.1 Requisitos mínimos para la invt!Siigación del subsuelo 

a) Construcciones ligeras o medianas de poca extensión y con excavaciones someras 

Son de esta categoría las edificaciones que cumplen con los siguientes tres requisitos: 

Peso unitario medio de la estructura w :$5 tlm2 (50 kPa) 
Perímetro de la construcción: 

P S 80 m en las zonas 1 y 11; o 

P $ 120m en la zona III 

Profundidad de desplante D¡ $ 2.5 m 

ZONAl 

1) Detección por procedimientos directos, eventualmente apoyados en métodos indirectos, de rellenos sueltos, galerías de 
mmas, grietas y otras oquedades. 

2) Pozos a cielo abierto para dctcnninar la estratlgrafia y propiedades de los materiales y definir la profundidad de 
desplante. 

3) En caso de considerarse en el diseño del cimiento un incremento neto de presión mayor de 8 t/m2 (80 kPa), el valor 
rer omendado debe ni justificarse a partir de los resultados de las pruebas de laboratorio o de campo realizadas. 

ZONA 11 

1) Inspección superficial detallada después de limpieza y despalme del predio para detección de rellenos sueltos y grietas. 

2) Pozos a cielo abierto para detenninar la estratigrafia y propiedades de los materiales y definir la profundidad de 
desplante. 

3) En caso de considerarse en el diseño del cimiento un incremento neto de presión mayor de 5 tlm2 (50 kPa), bajo zapatas 
o de 2 t!m2 (20 kPa), bajo cimentación a base de losa continua, el valor, recomendado deberá justificarse a partir de los 
resultados de las pruebas de laboratorio o de campo realizadas. 

ZONA 111 

1) Inspección superficial detallada después de limpieza y despalme del predio parn detección de rellenos sueltos y grietas. 

2) Pozos a ciclo abierto complementados con exploraciones más profundas. por ejemplo con postcadora, para determinar 
la cstratigrafia y propiedades de los materiales y definir la profundidad de desplante. 

3) En caso de considerarse en el diseño de cimiento un incremento neto de presión mayor de 4 tlm2 
( 40 kPa), bajo zapatas 

o de 1.5 tlm2 
( 15 kPa) bajo cimentación a base de losa general, el valor recomendado deberá justificarse a partir de los 

resultados de las pmcbas de laboratorio o de campo realizadas. 

b) Construccionc.~ pesadas, extensa ... o con e.uaJ•aciollt!'i profundas 

Son de esta categoría las edific;~ciones que tienen al menos una de las siguientes características: 

Peso umtario medio de la cstructuríl \V> 5 tlm1 (50 kPa) 
Pcrimctro de la construcción: 

P > 80 m en las Zonas 1 y 11; o 

P > 120111 en la Zona 111 

Profundidad de desplante D¡> 2.5 m 

ZONAl 

1) Detección, por procedimientos directos, eventualmente apoyados en métodos indirectos, de rellenos sueltos, galerías de 
minas, grietas y otras oquedades. 

2) Sondeos o pozos profundos a ciclo abierto para dctcm1inar la estratigrafia y propiedades de los materiales y definir la 
profundidad de desplante. La profundidad de la exploración con respecto al mvel de desplante será al menos igual al 
ancho en planta del elemento de cimentación, pero deberá abarcar todos los estratos sueltos o compresibles que puedan 
afectJr el comportamiento de la cimentación del edificio. 
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ZONA 11 

1) Inspección superficial detallada despué.:i de limpieza y despalme del predio para detección de rellenos sueltos y grietas. 

2) Sondeos para determinar la estratigraf:a ~ propiedades índice y mecánicas de los materiales del subsuelo y definir la 
profundidad de desplante mediante mue·;treo y/o pruebas de campo. En por lo menos uno de los sondeos, se obtendrá un 
perfil estratigráfico continuo con la clasificación de los materiales encontrados y su contenido de agua. Además, se 
obtendrán muestras inalteradas de Jos estratos que puedan afectar el comportamiento de la cimentación. Los sondeos 
deberán realizarse en número suficiente para verificar si el subsuelo del predio es uniforme o definir sus variaciones 
dentro del área estudiada. 

3) En caso de cimentaciones profundas, investigación de la tendencia de los movimientos del subsuelo debidos a 
consolidación regional y detennínación de las condiciones de presión del agua en el subsuelo, incluyendo detección de 
mantos acuíferos colgados. 

ZONA 111 

1) Inspección superficial detallada después rlt limpieza y despalme del medio para dcteccióil de rellenos sucilos y grietas. 

2) Sondeos para determinar la estratigrafía y propiedades índice y mecánicas de los materiales y definir la profundidad de 
desplante mediante muestreo y/o pruebJ.s de campo. En por lo menos uno de los sondeos se obtendrá un perfil 
estratigráfico continuo con la clasificación de los materiales encontrados y su contenido de agua. Además, se obtendrán 
muestras inalteradas de los estratos que puedan afectar el comportamiento de la cimentación. Los sondeos deberdn 
realizarse en nUmero suficiente para verificar si el subsuelo del predio es unifonne o definir sus variaciones dentro del 
área estudiada. 

3) En caso de cimentaciones profundas, investigación de la tendencia de los movimientos del subsuelo debidos a 
consolidación regional y detenninaeiün de las condiciOnes de presión del agua en el subsuelo, incluyendo detección de 
mantos acuíferos colgados. 

2.4 Determinación de las propiedades er. el laboratorio 

' 
Las propiedades índice relevantes de las muestras alteradas e 
inalteradas se detenninarán siguiendo procedimientos 
generalmente aceptados para este tipo de pruebas. El nUmero 
de en'>aycs realizados deberá ser suficiente para poder 
clasifi~ar con precisión el suelo de cada estrato. En 
materiales arcillosos, se harán por lo menos tres 
detcnninaciones de contenido de agua por Lada metro de 
exploración y en cada estrato individual idcnt1f cable. 

Las propiedades mecánicas (resistencia y defom1abilidad a 
esfuerzo cortante y compresibilidad) e hidráulicas 
(pem1cabilidad) ,de los suelos se detcnninarán, en su caso. 
mcdi<:~ntc proccdi111ientos de laboratorio aceptados. Las 
muc.stras de materiales cohesivos ensayadas serán Siempre 
de tipo inalterado. Para detenninar la compresibilidad, se 
rccurnrá a pruebas de consolidación unidimensiOnal y para 
la resistencia al esfuerzo cortante, a las pruebas que mejor 
representen las condiciones de drenaje, trayectorias de 
esfuerzos, y variación de carga que se desea evaluar. Cuando 
se requiera, las pruebas se conducinin de modo que pennitan 
Jctenninar la innuencia de lu saturación, de las cargas 
cíclicas y de otros factores significativos sobre las 
propiedades de los materiales ensayados. Se realizarán por 
lo menos dos series de tres pruebas de resistencia y dos de 
consolidación en cada estrato identificado de interés para el 

análisis de la estabilidad o de los movimientos :de la 
construcción. 

Para dctem1inar .en el laboratorio las propiedades dinámicas 
del suelo, y en particular el módulo de rigidez al co~ante, 

G. y el porcentaje de amortiguamiento con respecto al . .. 
crítico, S. a diferentes niveles de dcfonnación, podrán 
emplearse los ensayes de columna resonante o él de péndulo 
de torsión. el ensaye triaxial cíclico o cíclico torsionante, o 
el de corte simple cíclico. Los resultados de estos ensayes se 
mterprctarjn siguiendo métodos y criterios reconocidos, de 
acuerdo con el principio de operación de cada uno de los 
aparatos. En todos los casos, se deberá tener presente que 

Jos valores de G y ~ obtenidos están asociados a los niveles 
de defonnación impu~stos en cada aparato. 

A fin de especificar y controlar la compactación de los 
materiales cohesivos empleados en rellenos, se recurrirá a la 
prueba Proctor estándar. En el caso de materiales 
compactados con equipo muy pesado, se recurrirá a la 
prueba Proctor modificada o a otra prueba equivalente. La 
especificación y el control de compactación de materiales no 
cohesivos se basarán en el concepto de compacidad relativa. 

_·:::;· 
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2.5 Investigación del hundimiento regional 

En las zonas JI y JII, se tomará en cuenta la evolución del 
proceso de hundimiento regional que afecta a la parte 
lacustre del Distrito Federal y se preverán sus efectos a corto 
y largo plazo sobre el comportamiento de la cimentación en 
proyecto. 

En edificaciones de los grupos A y Bl (veáse Artículo 148, 
Cap. 1 del Titulo Sexto del Reglamento), la investigación 
respecto al fenómeno de hundimiento regional deberá 
hacerse por observación directa de piezómetros y bancos de 
nivel colocados con suficiente anticipación al inicio de la 
obra, a diferentes profundidades y hasta los estratos 
profundos, alejados de cargas, estructuras y excavaciones 
que allcren el proceso de consolidación natural del subsuelo. 
En el caso de los bancos de nivel profundos, se deberá 
garantizar que los efectos de la fricción negativa actuando 
sobre ellos no afectarán las observaciones. 

3. VERIFICACIÓN DE LA SEGURIDAD DE LAS 
CIMENTACIONES 

En el disello de toda cimentación, se considerarán los 
siguientes estados límite, además de los e0rrespondientes a 
los miembros de la estructura: 

a) De falla: 

1) Flotación; 
2) Desplazamiento plástico local o general ,Jel suelo· 

bajo la cimentaCión; y 
3) Falla estructural de pilotes, p1las u otros elementos 

de la cimentación. 

La revisión de la seguridad de una cimentación ante estJdos 
linHtc de falla con~istirá. tlc m.:ucrtlo con los Artículos 167 y 
182 del Reglamento, en comparar para cada elemento de la 
cimentaci~n. y para ésta en su conjunto, la capacidad Je 
carg~1 del ~udo con las acciones de tltsctio. afectando la 
capactdad Jc carga net~l con un factor Jc rcst:-.tcncta y las 
acc10nes de diseño con sus respectivos factores de carga. 

La capac1dad de carga de los suelos de cimentación se 
calcularti por métodos analíticos o empíricos suficientemente 
apoyados en evidencias experimentales o se detcnninará con 
pruebas de carga. La capacidad de carga de la base de 
cunlquier cimentación se calculará a pnrtlr de la resistencia 
media del suelo a lo largo de la superficie potencial de falla 
correspondic:nte al mecanismo más critico. En el c:ilculo se 
tomar.i en cuenta la interacción entre las diferentes partes de 
In cimentación y entre ésta y las cimentaciones vecmas. 

Cuando en .::1 subsuelo del sitio o en su vecindad existan 
rellenos sueltos, galerías, grietas u otras oquedades, éstos 
deberán tratarse apropiadamente o bien considerarse cr ' 1 

análisis de estabilidad de la cimentación. 

b) De servicio: 

1) Movimiento vertical medio, asentamiento o 
emersión de la cimentación, con respecto al nivel 
del terreno circundante; 

2) Inclinación media de la construcción, y 
3) Defonnación diferencial de la propia estructura y 

sus vecmas. 

En cada uno de los movimientos, se considerarán el 
componente inmediato bajo carga estálJca, el accidental, 
principalmente por sismo, y el diferido, por consolidación, y 
la combinación de los tres. El valor esperado de cada uno de 
tales movitmentos deberá garantizar que no se causarán 
dailos intolerables a la propia cimentación, a la 
superestructura y sus instalaciones, a los elementos no 
estructurales y acabados, a las construcciones vecinas ni a 
los servicios públicos. 

Se prestará gran atención a la compatibilidad a corto y largo 
plazo del tipo de cimentación seleccionado con, el de las 
estructuras vecinas. 

La revisión de la cimentación ante estados 1 ímite de servicio 
se hará tomando en cuenta los límites indicados.en la tabla 
3.1. 

3.1 Acciones de diseño 

De acuerdo con el Articulo 162 del Reglamento, las 
combinaciones· de acciones a considerar en el diseño de 
cimentaciones serán las siguientes: 

n) Primer tipo de combinación 

Acciones permanentes más acciones variables (Artículo 160) 
incluyendo la carga viva. Con este tipo de combinación se 
revisarñn tanto los estados límite de servic1o como los de 
falla. Las acciones variables se consideraran con su 
intensidad media para fines de cálculos de asentamientos u 
otros movimientos a largo plazo. Para la revisión de estados 
límite de falla, se considerará la acción variable más 
desfavorable con su intensidad máxima y las acciones 
restantes con intensidad instantánea. Entre las acciones 
pennanentcs se incluirán el peso propio de los elementos 
estructurales de ·¡a cimentación, los efectos del hundimiento 
regional sobre la cimentación, incluyendo la fricción 
negativa, el peso de los rellenos y lastres que graviten sobre 
los elementos de la subestructura, incluyendo el agua en su 
caso, Jos empujes laterales sobre dichos elementos y toda 
otra acción que se genere sobre la propia cimentación o en 
su vecindad. ~ 
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Tabla 3.1 Límites máximos para mm•imicntos y deformaciones originados 1!11/a cime1Jtación 1 

a) Alovimientos verticales (hundimiento o emersión) 

Concepto 

En la zona 1: 
Valor medio en el área ocupada por la construcción: 

Asentamiento: Construcciones aisladas 
Construcciones colindantes 

En las zonas 11 y lll: 
Valor medio en el área ocupada por la construcción: 

Asentamiento: Construcciones aisladas 
Construcciones colindantes 

Emersión 

Velocidad del componente diferido 

b) Inclinación media de [a construcción 

Tipo de daño 

Inclinación visible 

Mal funciOnamiento de grúas 
vi a ·eras 

Límite 

Í 00/( 100 + 3 he) por ciento 

0.3 por ciento 

e) Deformaciones diferenciales en la propia estructura y sus vecinas 

Tipo de estructuras Variable que se limita· 

Marcos de acero Relación entre el asentamiento diferencial 
entre apoyos y el claro 

Marcos de concreto Relación entre el asentamiento diferencial 
entre apoyos y el claro 

Muros de carga de tabique de barro Relación entre el asentamiento diferencial 
o bloque de concreto entre extremos y el claro 

Muros con acabados muy sensibles, Relación entre el asentamiento diferencial 
como yeso. piedra ornamental, cte. entre extremos y el claro 

Paneles móviles o muros con 
acabados poco sensibles, como 
mampostería con JUntas seca!:. 

Tuberías de concreto con juntas 

Relación entre el asentamiento diferencial 
entre extremos y el claro 

Cambios de pendiente en las juntas 

5 cm (2) 

2.5 cm 

30 cm m 
15 cm 

30 cm {2) 

1 cm/semana 

Límite 

Observaciones 

he= altura de la construcción en m 

En dirección longitudinal 

Lim1te 

0.006 

0.004 

0.002 

0.001 
Se tolerar.in valores mayores en la medida 
en que la dcfonnación ocurra antes de 
colocar los acabados o éstos se encuentren 
desligados de los muros. 

0.004 

0.015 

1 Comprende la suma tic movunicntos debidos a todas las combinaciones de carga que se especifican en el Reglamento 
y las Normas TCcmcas Complement~uias. Los valores de la tabla son sólo limites máximos y en cada caso habrá que 
revisar que no se cause ninguno de los daños mencionados en el Artículo 182 del Reglamento. 

2 En construcciones aisladas será aceptable un valor mayor si se torna en cuenta explícitamente en el diseño estructural de 
los pilotes y de sus conexiones con la subestructura. 
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b) Segundo tipo de combinación 

Acciones pennanentes más acciones va.·iables con 
intensidad instantánea y acciones accidentales (viento o 
sismo). Con este tipo de combinación se revisarán los 
estados límite de falla y los estados límite de servicio 
asociados a deformaciones transitorias y permanentes del 
suelo bajo carga accidental. 

La magnitud de las acciones sobre la Cimentación 
provenientes de la estructura se obtendrá como resultado 
directo del análisis de ésta. Para fines de diseño de la 
cimentación, la fijación de la ~agnitud de todas las acciones 
pertinentes y de su distribución será responsabilidad 
conJunta de los diseñadores de la superestructura y de la 
c!mentaciOn. Se estimar:in con especial cuidado las 
concentraciones de carga que pueden generar en ciertas 
partes especificas de la cimentación los elementos más 
pesados de la estructura (salientes, muros de fachada, 
cisternas, etc) y que son susceptibles de inducir fallas locales 
o generales del suelo. 

Congruentemente con lo especificado en las Nonnas 
Técnicas Complementarias para Diseño por Sismo respecto 
a efectos bidireccionales, para la revisión de los estados 
límite de falla de una cimentación bajv este tipo de 
solicitación, se dcbenin considerar las acciones sísmicas de 
la siguiente fonna: 100 por ciento del sismo en una dirección 
y 30 por ciento en la dirección perpendicula1 a ella, con los 
signos que para cada concepto resulten desfavorables y se 
repetiríi este procedimiento en la otra dirección. 

Para una evaluación más precisa de las acciones accidentales 
por sismo a mvel de la cimentación, será válido apoyarse en 
un análisis de mteracción dinámica suelo-estructura 
recurriendo a métodos analíticos o numéricos Jceptados para 
este fin. Se podrá usar en particular el método de la sección 
A.6 del Apéndice Normativo A de las Nonnas Técnicas 
Complementanas para D1seño por Sismo. 

Adcmtls de his acciones anteriores, se considerarán las otras 
seilaladas en las Nonnas Técnicas Complementarias sobre 
Acciones y Criterios para el Diseño Estructural de las 
Ed1ficac10nes. 

En el caso de cimentaciones profundas construidas en las 
zonas JI y 111 o en rellenos compresibles de la zona 1 se 
mcluirá entre las acciones permanentes la fricción negativa 
que puede desarrollarse en el fuste de los pilotes o pilas por 
consolidación del terreno circundante. Al estimar esta 
acción, se tomará en cuenta que: 

1) El esfuerzo cortante que se desarrolla en el contacto 
entre el suelo y el fuste del pilote (o pila), o en la 
envolvente de un grupo de pilotes, por fricción negativa 

no puede en principio ser mayor que la resistencia al 
corte del suelo determinada en prueba triaxial no 
consolidada-drenada bajo presión de confinamiento 
representativa de las condiciones del suelo in si tu. 

2) El esfuerzo cortante máximo anterior solamente puede 
desarrollarse si el suelo alcanza la deformación angular 
límite. 

3) La fricción negativa desarrollada en un pilote o 
subgrupo de ellos en el interior de un grupo de pilotes 
no puede ser mayor que el peso del suelo 
correspondiente al área tributaria del o de los elementos 
considerados. 

4) Los esfuerzos de descarga inducidos en el suelo por la 
fricción negativa considerada en dctcnninado análisis 
no pueden ser mayores que los que resulten suficientes 
para detener el proceso de consolidación que la origina. 

Cuando se considere que la fricción negativa pueda ser de 
importancia, deberá realizarse una modelación explicita. 
analitica o numérica, tJel fenómeno que pennita tomar en 
cuenta los factores anteriores y cuantificar sus efectos. En 
esta modelación se adoptarán hipótesis conservadoras en 
cuanto a la evolución previsible de la consolidación del 
subsuelo. 

Se calcularán y tomarán explícitamente. en cuenta en el 
diseño el cortante en la base de la estructura y los momentos 
de volteo debidos tanto a· excentricidad ·de cargas verticales 
respecto . al centro id e del área de cimentación· como .a 
solicitaciones horizontales. 

3.2 Factores de carga y de resistencia . 

Los factores de carga, F c. que deber.ín aplicarse a las 
acciones para el diseño de cimentaciones serán los indicados 
en el Articulo 165 del Reglamento. Para estados limite de 
servicio, el factor de carga será unitario en todas las 
acciones. Para estados límite de falla se aplicará un factor de 
carga de 1.1 al peso propio del suelo y a los empujes 
laterales de éste. La acción de la subpresión y de la fricción 
negativa se tomará con un factor de carga unitario. 

Los factores de resistencia, FR. relativos a la capacidad de 
carga de cimentaciones determinada a partir de estimaciones 
analitlcas o de pruebas de campo serán los siguientes para 
todos los estados limite de falla: 

a) FR=0.35 para la capacidad de carga ante cualquier 
combinación de acciones en la base de zapatas de 
cualquier tipo en la zona 1, zapatas de colindancia 
desplantadas a menos de 5 m de profundidad en las 
zonas 11 y 111 y de los pilotes y pilas apoyados en un 
estrato resistente; y 
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b) FR =O. 70 para los otros casos. 

Los factores de resistencia se aplicarán a la capacidad de 
carga neta de las cimentaciones. 

3.3 Cimentaciones someras (zapatas y losas) 

3.3.1 Estados limite de falla 

Para cimentaciOnes someras desplantadas en suelos 
sensiblemente unifonnes se verificará el cumplimiento de las 
dcsiguald<~dcs siguientes para las distintas combinaciones 
posibles de acciones verticales. 

Para Cimentaciones desplantadas en suelos cohesivos: 

(3.1) 

Para cimentaciones desplantadas en suelos friccionantes: 

I.Q F [- ( ) y BN y ] -A-< p,. Nq -1 +--
2
- FR + p,. (3.2) 

donde 

L.Q Fe es la suma de las acciOhcs verticales a tomar en 
cuenta en la combinación éOnsidcrada en el n1vcl de 
desplante, afectada por su respectivo factor de carga; 

A es el área del cimiento; .. 

pl. es la presión vertical total a la profundidad de 
desplante por peso propio del suelo; 

p ,. es la presión ven1cal efectiva a la 1111sma profundidad; 

y es el peso volumCtrico del suelo; 

es la cohesión aparente detenninada en ensaye tnaxial 
' 1 

no-consolidudo no-drenado, (UU); 
Cu 

B es el ancho de la cimentación; 

Nc es el coeficiente de capacidad de carga dado por: 

N,= 5.14 ( 1 + 0.25 D¡IB+ 0.25 BIL) (3.3) 

para D¡l B < 2 y Bl L < 1: 

donde D¡, es lu profund1dad de desplante y L la longitud 

del cimiento; en caso de que D¡l B y Bl L no cumplan con 
las desigualdades anteriores, dichas relac1oncs se 
considerarán iguales a 2 y a 1, respectivamente; 

l\1q es el coeficiente de capacidad de carga dado por: 

(3.4) 

donde $ es el ángulo de fricción interna del material, que se 

define truis adelante. El coeficiente N9 se multiplicará Por: 

1 +(BIL)tan$ para cimientos rectangulares y por 

1 +tan <P para cimientos circulares o cuadrados; 

Ny es el coeficiente de capacidad de carga dado por: 

(3.5) 

El coeficiente Nr se 'multiplicará por 1-0.4(8/L) para 

cimientos rectangulares y por 0.6 para cimientos circulares 
o cuadrados; y 

F R es el factor de resistencia especificado en la sección 
3.2. 

También podrá utilizarse corno alternativa a las ecuaciones 
3.1 ó 3.2 una expresión basada en los resultados de pruebas 
de campo, respaldada por evidencias experimentales. 

Además, al emplear las relaciones anteriores se tomará en 
cuenta lo siguiente: 

a) El par.ímetro $estará dado por: 

cjl=,A~g tan (a tan cp*) (3.6) 

donde <P* es el ángulo con la horizontal de la envolvente 
de los circulas de Mohr a la falla en la prueba': de 
resistencia que se considere más representativa· -del 
comportamiento del suelo en las condiciones de trabajo. 
Esta prueba deberá considerar la posibilidad de que el 
suelo pierda parte de su resistencia. 

Para suelos arenosos con compacidad relativa Dr menor 

de 67 por ciento, el coeficiente a será igual a 

0.67+D,-0.75D/. Para suelos con compacidad 

mayor que el limite indicado, a será igual a l. 

b) La pos1ción del nivel freoítico considerada para la 
evaluaciÓn de las propiedades mecánicas del suelo y de 
su peso volumétrico deberá ser la más desfavorable 
durante la vida útil de la estructura. En caso de que el 

ancho B de la cimentación sea mayor que la profundidad 

Z del nivel freático bajo el nivel de desplante de la 
misma, el peso volumétrico a considerar en la ce. 3.2 
será: 

y= y'+ (ZIB) (Ym-Y') (3.7) 

donde 

. '-
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y' es el peso volumétrico sumergido del suelo entre las 

profundidades Z y (B/2) tan (45°+c)l/2); y 

'Ym es el peso volumétrico total del suelo arriba del 
nivel freático. 

e) En el caso de combinaciones de cargas (en particular las 
que incluyen solicitaciones sismicas) que den lugar a 

resultantes excéntricas actuando a una distancia e del eje 
longitudmal del cimiento, el ancho efectivo del mismo 
deberá considerarse igual a: 

B' =B-2e (3.8) 

Un criterio análogo se aplicará en la dirección 
longitudmal del cimiento para tomar en cuenta la 
excentricidad respectiva. Cuando se presente doble 
excentricidad (alrededor de los ejes X y Y), se tornarán 
las dimensiones reducidas en fonna simultánea, y el área 

efectiva del cimiento será A ' = B' L '. 

Para tomar en cuenta, en su caso, la fuerza cortante al 
nivel de la cimentación se multiplicar.in los coeficientes 

Nq y Ncdc las ces. 3.1 y 3.2 por (1-tano)', donde O 
es la inclinación de la resultante de las acciones respecto 
a la vertical. 

d) En el caso de Cimentaciones sobre un estrato de suelo 

unifonnc 'de espesor 1-1 bajo el nivel de desplante y 
, apoyado sobre un estrato bhmdo, se seguirá el criterio 
s1guientc: 

1) Si H?.3.5B se ignorará el efecto del estrato 
blando en la capacidad de carga. 

2) Si 3.5 B > H?. 1.5 B se verificará la capacidad de 
carga del estrato blando suponiendo que el ancho 

del área cargada es B +H. 
3) S1· H < l.5 B se procederá en la misma fonna 

considcrOJndo un ancho igual a: 

B [ 1 + 2/3 (fll B)'] (3.9) 

4) En el caso de cimientos rectangulares se aplicará a 
la duncnsión longitudinal un criterio an:ilogo al 
anterior. 

e) En el caso de cimentaciones sobre taludes se verificará la 
estabilidad de la cimentación y del talud recurriendo a un 
método de análisis limite considerando mecanismos de 
falla compatibles con el perfil de suelos y, en su caso. 
con el agrietamiento existente. En esta verificación, el 
momento o las fuerzas resistentes serán afectados por el 
factor de rcsistcncm especificado en el inciso 3.2.a. 

t) En el caso de cimentaciones desplantadas en un subsuelo 
heterogéneo o agrietado para el cual no sea aplicable el 
mecanismo de falla por corte general en un medio 
homogéneo implícito en las ces. 3.1 y 3.2, se verificará 1: 
estabilidad de la cimentación recurriendo a un método de 
análisis limite de los diversos mecanismos de falla 
compatibles con el perfil estratigráfico. Además de la 
falla global, se estudiarán las posibles fallas locales, es 
decir aquellas que pueden afectar solamente una parte 
del suelo que soporta el cimiento, y la posible extrusión 
de estratos muy blandos. En las verificaciones anteriores, 
el momento o la fuerza resistente senin afectados por el 
factor de resistencia que señala el inciso 3.2.a. 

g) No deberán cimentarse estructuras sobre zapatas aisladas 
en depósitos de limos no plásticos o arenas finas en 
estado suelto o saturado, susceptibles de presentar 
pérdida total o parcial de resistencia por generación de 
presión de poro o deformaciones volumétricas 
importantes bajo solicitaciones sísmicas. Asimismo, 
deberán tomarse en cuenta las pérdidas de resistencia o 
cambios volumétricos ocasionados por las vibraciones de 
maquinaria en la vecindad de las cimentaciones 
desplantadas en suelos no cohesivos de compacidad baja 
o media. Para condiciones severas de vibración, el factor 
de resistencia a considerar en las ces. 3_.1 y 3.2 deberá. 
tomarse igual a la mitad del admisible para condiciones 
estáticas, a menos que se demuestre a satisfacción de la 
Administración, a partir de ensayes de laboratorio en 
muestras de suelo representativas, que ·es aplicable otro 
valor. 

h) En caso de que se compruebe la existencia de galeríé!-5,· _____ / 
grietas, cavernas u otras oquedades, éstas se considerarán 
en el cálculo de capacidad de carga. En su caso, deberán_ 

. mejorarse las condiciones de estabilidad adoptándose 
una o varias de las siguientes medidas: 

l) Tratamiento por medio de rellenos compactados, 
inyecciones, etc.; 

2} Demolición o refuerzo de bóvedas; y/o 
3) Desplante bajo el piso de las cavidades. 

3.3.2 Estados límite de servicio 

Los asentamientos instantáneos de las cimentaciones bajo 
solicitaciones estáticas se calcularán en primera 
aproximación usando Jos resultados de la teoría de la 
elasticidad previa estimación de los parámetros elásticos del 
terreno. a partir de la experiencia local o de pruebas directas 
o indirectas. Para suelos granulares, se tomará en cuenta el 
incremento de la rigidez del suelo con la presión de 
confinamiento. Cuando el subsuelo esté constituido por 
estratos horizontales de características elásticas diferentes, 
se podrá despreciar la influencia de las distintas rigideces de 
los estratos en la distribución de esfuerzos. El 
desplazamiento horizontal y el giro transitorios de la 

; r-...._ 
' 
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cimentación bajo las fuerzas cortante~ y el n~otnto de 
volteo generados por la segunda combinación c!.t: ar.ciones se 
calcularán cuando proceda, como se indica ~n el Artículo 
174 del Reglamento. La magnitud de las oefonnaciones 
pennanentes que pueden presentarse bajo cargas 
accidentales cíclicas se podrá estimar con procedir11ientos de 
equilibrio limite para condiciones dinámicas. 

Los asentamientos diferidos se calcularán por medio de la 
relación: 

MI=L,-t:,z 11 [ f1e ] 
o l +eo 

donde 

t1H es el asentamiento de un estrato de espesor/-{; 

e0 es la relación de vacíos micial; 

(3.10) 

/).e es la 'variación de la relación de vados bajo el 

wcremento de esfuerzo efectivo vertical 6¡J inducido a 

la profundidad z por la carga superficial. Esta variación 
se estimará a parttr de una prueba de consolidación 
unidimensional realizada con muestrac: inalteradas 
representativas del material ·.existe.He a esa 
profundidad; y 

& son los espesores de estratos elementales dentro de los 
cuales los esfuerzos pueden considerarse u.1ifonnes. 

Los incrementos de presión vertical l1p inducidos por la 
carga superficial se calcularán con la teoría de la elasticidad 
a partir de las presiones transmitidas por la subestructura al 
suelo. Estas presiones se estimarán considerando hipótesis 
extremas de repartición de cargas o a partir de un análisis de 
la interacción estática suelo-estructura. 

Para evaluar los movimientos diferenciales de la 
cimentación y los inducidos en construcciones vecinas, los 
asentamientos difcndos se calcularán en distintos puntos 
dentro y fuera dcl,árca cargada. 

3.4 Cimentaciones compensadas 

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 
cajón desplantado a cierta profundidad. Según que el 
incremento neto de carga aplicado al suelo en la base del 
cajón resulte positivo, nulo o negativo, la cimentación se 
denomina parcialmente compensada, compensada o sobre
compensada, respectivamente. 

Para el cálculo del incremento de carga transmitido por este 
tipo de cimentación y la revisión de los estados límite de 

servicio, el peso de la estructura a considerar ser.í: la suma 
de la carga muerta, incluyendo el peso de la subestructura, 
más la carga viva con intensidad media, menos el peso total 
del suelo excavado. Esta combinación será afeCtada por un 
factor de carga unitario. El cálculo anterior deberá realizarse 
con precisión tomando en cuenta que los asentamientos son 
muy sensibles a pequei\os incrementos de la carga neta. 
Además, en esta evaluación, deberán tomarse en cuenta loS 
cambios posibles de materiales de construcción, de solución 
arquitectónica o de usos de la construcción susceptibles de 
modificar significativamente en el futuro dicha carga neta. 
Cuando la incertidumbre al respecto sea alta, la cimentación 
compensada deberá considerarse como poco confiable y 
deberá aplicarse un factor de carga mayor que la unidad, 
cuidando al mismo tiempo que no pueda presentarse una 
sobre--compensación excesiva, o adoptarse otro sistema de 
cimentación. 

La porción de las celdas del cajón de cimentación que esté 
por debajo del nivel freático y que no constituya un espacio 
funcionalmente útil, deberá considerarse como llena de agua 
y el peso de esta deberá sumarse al de la subestructura, a 
menos que dicho espacio se rellene con material ligero no 
saturable que garantice la permanencia del efecto de 
flotación. 

3.4.1 Estados limite de falla 

La c~tabilidad de las cimentaciones compensadas se 
verificará como Jo señala la sección 3.3.1. Se comprobará 
además que no pueda ocurrir flotación de la cimentación 
durnntC ni después de la construcción. De ser necesario, se 
lastrará la construcción o se instalarán válvulas de alivio o 
dispositivos semeJantes que garanticen que no se 'pueda 
producir la flotación. En la revisión por flotación, se 
considerará una posición conservadora del nivel freático. 

Se prestará especial atención a la revisión de la posibilidad 
de falla local o generalizada del suelo bajo la combinación 
de carga que incluya el sismo. 

3.4.2 Estados límite de servicio. 

Para este tipo de cimentación se calcularán: 

a) Los movimientos instantáneos debidos a la carga total 
transmitida al suelo por la cimentación. 

b) Las defonnaciones transitorias y permanentes del suelo 
de cimentación bajo la segunda combinación de 
acciones. Se tomará en cuenta las deformaciones 
pennanentes tienden a ser criticas para cimentaciones 
con escaso margen de seguridad contra falla local o 
general y que los suelos arcillosos tienden a presentar 
deformaciones permanentes significativas cuando bajo la 
combinación carga estática--carga sísmica cíclica se 

... 
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alcanza un esfuerzo cortante que represente un 
porcentaje superior al 90 por ciento de su resistencia 
estática no-drenada. 

e) Los movimientos diferidos debidos al incremento o 
decremento neto de carga en el contacto cimentación
suelo. 

Los movimientos instantáneos y los debidos a sismo se 
calcularán en la forma indicada en la sección 3.3.2. El 
cálculo de los movimientos diferidos se llevará a cabo en la 
fonna indicada en dicho inciso tomando en cuenta, además, 
la interacción con el hundimiento regional. Se tomará en 
cuenta que las cimentaciones sobre-compensadas en la zona 
lacustre tienden a presentar una emersión aparente mucho 
mayor y más prolongada en el tiempo que la atribuible a las 
defonnaciones elásticas y a los cambios volumétricos 
inducidos por la descarga. Lo anterior es consecuencia de la 
interacción entre la descarga y el hundimiento regional cuya 
velocidad disminuye localmente al encontrarse el suelo 
preconsolidado por efecto de la descarga. En la zona 111 y en 
presencia de consolidación regional la sobre-compensación 
no será superior a 1.5 t/m2 ( I 5 kPa) a menos que se 
demuestre que un valor mayor no dará lugar a una emersión 
inaceptable ni a daños a construcciones vecinas o servicios 
públicos. 

En el diseüo y construcción de estas cimentaciones deberá 
tenerse presente que los resultados obtenidos dependerán en 
gran medida de la técnica empleada en la realización de la 
excavación (Capitulo 5). 

3.4.3 Presiones sobre muros exteriores de la subestructura 

En los muros de retención pcrimetrales se considerarán 
empujes horizontales a largo plazo no inferiores a los del 
agua y del suelo en estado de reposo, adicionando los 
debidos a sobrecargas en la superficie del terreno y a 
cimientos vecinos. La presión horizontal efectiva transmitida 
por el terreno en estado de reposo se cons1Uerará por lo 
menos 1gual a 50 por ciento de la presión vertical efectiva 
actuante a la misma profundidad, salvo para rellenos 
compactados contra muros. caso en el que se considerara por 
lo menos 70 por ciento de la presión vertical. La.s presiones 
honzontalcs atribuiblcs a sobrecargas podrán estunarse por 
medio de la teoría de la elasticidad. En caso de que el diseño 
considere absorber fuerzas horizontales por cont<.~cto lateral 
entre subestructura y suelo, la resistencia del suelo 
considerada no deberá ser superior al empuje pasivo 
afectado de un factor de resistencia de 0.35, siempre que el 
suelo circundante esté constituido por materiales naturales o 
por rellenos bien compactados. Los muros perimetrales y 
elementos estructurales que transmiten. dicho empuje 
deberán diseñarse expresamente para esa solicitación. 

Se tomarán medidas para que, entre las cimentaciones de 
estructuras contiguas no se desarrolle fricción que pueda 
dañar a alguna de las dos como consecuencia de posibles 
movimientos relativos. 

3.5 Cimentaciones con pilotes de fricción 

Los pilotes de fricción son aquellos que transmiten cargas al 
suelo principalmente a lo largo de su superficie lateral. En 
suelos blandos, se usan comúnmente como complemento de 
un sistema de cimentación parcialmente compensada para 
reducir asentamientos, transfiriendo parte de la carga a los 
estratos más profundos (diseño en términos de 
deformaciones). En este caso, los pilotes no tienen 
generalmente la capacidad para soportar por si solos el peso 
de la construcción y trabajan al limite en condiciones 
estáticas, por lo que no pueden contribuir a tomar 
solicitaciones accidentales e inclusive pueden, de acuerdo 
con la experiencia, perder una parte importante de su 
capacidad de carga en condiciones sísmicas, por lo que 
resulta prudente ignorar su contribución a la capacidad de 
carga global. Opcionalmente, los pilotes de fricción pueden 
usarse para soportar el peso total de la estructura y asegurar 
su estabilidad (diseño en ténninos de capacidad de carga). 
En este último caso, en suelos blandos en proceso de 
consolidación como los de las zonas li y III, la losa puede 
despegarse del suelo de .apoyo por lo que resulta prudente 
considerar que no contribuye a la capacidad de carga global. 

En ambos casos, se verificará que la cimentación no exceda 
los estados límites de falla y de servicio. 

3.5.1 Estados limite de falla 

De acuerdo con el tipo de diseño adoptado, la revisión de 
los estados límite de falla podrá consistir en verificar que 
resulta suficiente para asegurar la estabilidad de la 
construcción alguna dC las capacidades de carga siguientes: 

a) Capacidad de carga del sistema suelo-zapatas o suelo
losa de cimentación. 

Despreciando la capacidad de los pilotes, se verificará 
entonces el cumplimiento de la desigualdad 3.1 ó 3.2, de la 
sección 3.3, según el caso. 

Si se adopta este tipo de revisión, la losa o las zapatas y las 
contratrabes deberán diseiiarse estructuralmente Para 
soportar las presiones de contacto suelo-zapata o suelo-losa 
máximas calculadas, más la concentración de carga 
correspondiente a la capacidad de carga total de cada pilote 
dada por la ec. 3.12 con un factor de resistencia FR igual a 
1.0. 

b) Capacidad de carga del sistema suelo-pHotes de fricción , ·,., 
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Desprecianrlo la capacidad del sistema suelo-losa, se 
verificará entonces para cada pilote individual, para cada 
uno de los diversos subgrupos de pilotes y para la 
cimentación en su conjunto, el cumplimiento de la 
desigualdad siguiente para las distintas combinaciones de 
acciones verticales consideradas: 

"LQFc<R (3.11) 

donde 

LQ Fe es la suma de las acciones verticales a tomar en 
cuenta en la combinación considerada, afectada de su 
correspondiente factor de carga. Las acciones incluirán 
el peso propio de la subestructura y de los pilotes o 
pilas y el efecto de la fricción negativa que pudiera 
desarrollarse sobre el fuste de los mismos o sobre ~u 
envolvente. 

R es la capacidad de carga que se considerará igual a: 

1) Para la revisión de cada pilote individual: a _la 
capacidad de carga de punta del pilote más la 
capacidad de adherencia del pilote considerado; 

2) Para la revisión de los diversos subgrupos de 
pilotes en que pueda subdividirse la cimentación: a 
la suma de las capacidades de carga individuales 
por punta de los pilotes más la capacidad de 
adherencia de una pila de geometría igual a la 
envolvente del subgrupo de pilotes; y 

3) Para la revisión de la cimentación en su conjunto: a 
la suma de las capacidades de carga individuales 
por punta de los pilotes más la capacidad de 
adherencia de una pila de geometría igual a la 
envolvente del cohjunto de pilotes. 

La capacidad de carga por punta de los pilotes individuales 
se calculará mediJnte las ecs. 3.13 ó 3.14, con un factor de 

resistencia, F R, igual a O. 7. 

Si se adopta este tipo de revisión, los pilotes deberán tener la 
capacidad de absorb~r la fuerza cortante por sismo al nivel 
de la cabeza de los pilotes sin tomar en cuenta la adherencia 
suelo-losa o suelo-zapatas. Cuando la losa esté desplantada 
a profundidad, se podrá considerar el efecto del empuje en 
reposo como se indica en la sección 3.4.3. 

En la revisión de la capacidad de carga bajo cargas 
excéntricas, las cargas recibidas por los distintos pilotes 
individuales o subgrupos de pilotes se estimar.in con base en 
la teoría de la elasticidad o a partir de un estudio explícito de 
interacción suelo-estructura. Se despreciará la capacidad de 
carga de los pilotes sometidos a tensión, salvo que se hayan 
diseñado y construido especialmente para este fin. 

La capacidad de carga por adherencia lateral de un pilote de 
fricción individual bajo esfuerzos de compresión, C¡. se 
calculará como: 

(3.12) 

donde 

AL es el área lateral del pilote; 

f es la adherencia lateral media pilote-suelo; y 

FR se tomará igual a 0.7. 

Para los suelos cohesivos blandos de las zonas 11 y Ill la 
adherencia pilote-suelo se considerará igual a la cohesión 
media del suelo. La cohesión se detenninará con pruebas 
triaxiales no consolidadas-no drenadas. 

Para calcular la capacidad de adherencia del grupo o de los 
subgrupos de pilotes en los que se pueda subdividir la 
cimentación, también será aplicable la ce. 3.12 considerando 
el grupo o los subgrupos como pilas de geometría igual a la 
envolvente del grupo o subgrupo. 

3.5.2 Estados límite de servicio 

Los asentamientos o emen-iones _de cimentaciones con 
pilotes de fricción bajo cargas estáticas se estimarán 
considerando la penetración de los mismos y las 
defonnac10ncs del suelo que los soporta, así como la 
fricción negativa y la interr.cción con el hundimiento 
regional. En el cálculo de los movimientos anteriores se 
tomarán en cuenta las excentricidades de carga. 

Como se indica en el Articulo 174 del Reglamento, deberá 
revisarse que el desplazamiento horizontal y el giro 
transitorios mismos de la cimentación bajo la fuerza cortante 
y el momento de volteo sísmicos no resulten excesivos. Las 
defonnac10nes permanentes bajo la combinación de carga 
que incluya el efecto del sismo se podrcin estimar con 
procedimientos de equilibrio limite para condiciones 
dm3micas. En estas detcnninaciones, se tomará en cuenta el 
efecto restrictivo de los pilotes. 

3.6 Cimcntaci011cs con pilotes de pun(a o pilas 

Los pilotes. de punta son los que transmiten la mayor parte 
de la carga a un estrato resistente por medio de su punta. 
Generalmente, se llama pilas a los elementos de más de 
80 cm de di;imetro colados en perforación previa. 

3.6.1 Estados limite de falla 

Se verificará. para la cimentación en su conjunto, para cada 
uno de los diversos grupos de pilotes y para cada pilote 
individual. el cumplimiento de la desigualdad 3.11 para las 

,. 
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distintas combinaciones de acciones verticales consideradas 
según las secciones 3.6.1.1 y 3.6.1.2. 

3.6./.1 Capacidad por punta 

La capacidad de carga de un pilote de punta o pila, Cp, se 

calculará de preferencia a partir de los resultados de pruebas 
de carnpo calibradas mediante pruebas de carga realizadas 
sobre los propios pilotes (sección 3.7). En las situaciones en 
las que se cuente con suficientes resultados de pruebas de 
laboratorio realizadas sobre muestras de buentt calidad y que 
cx1sta evidencia de que la capa de apoyo sea homogénea, la 
cafKlcidad de carga podrá estimarse como sigue: 

a) Para suelos cohesivos 

Cp=( CuNe* FR+p,)Ap 

b) Para suelos friccionantes 

donde 

Ap es el área transversal de la pila o del pilote; 

(3.13) 

(3.14) 

pl. es la presión vertical total debida al pe~ o del suelo a la 
profundidad de desplante de los pilotes; 

p ,. es la presión vertical efecliva debida al p~so del suelo a 

la profundidad de desplante de los pilotes, 

C11 es la cohesión aparente detem1inada en ensaye triaxial 
no-consolidado n<>-<lrenado, (UU); y · 

N e* es el coeliciente de capacidad de carga definido en la 
rabia 3.2. 

Tabla 3.1 CC)ejiciente N(* 

ti> u 

N* e 7 9 

$11 es el ángulo de fncc1ón aparente; 

N(1 * es el coeficiente de capacidad de carga definido por: 

N. -N.· 
N * = N + L ma, mm 
• q mm ,. 4Btan(45°+tp/2) 

(3.15) 

cuando Lcl B $ 4 tan ( 45°+t¡J/2); o bien 

(3.16) 

cuando Le! B > 4 tan ( 45°+tp/2) 

Tabla3.3 Valor de NmtixY NminPDTa el cálculo de Nq * 

~ 20° 25° Jo• 35° 40° 45° 

Nnuix 12.5 26 55 132 350 1000 

Nmin 7 11.5 20 39 78 130 

Le es la longitud del pilote o pila empotrada en el estrato 
resistente; 

B es el ancho o diámetro equivalente de los pilotes; 

<!> es el ángulo de fricción interna, con la definición del 
inciso 3.3.1.a~ y 

F R se lomará igual a 0.35. 

La capacidad de carga considerada no deberá rebasar la 
capacidad intrínseca del pilote o pila calculada con la 
resistencia admisible del material constitutivo del elemento. 

En el caso de pilotes o pilas de más de 50 cm de diámetro, la 
capacidad calculada a partir de resultados de pruebas de 
campo o mediante las ecs. 3.13 ó 3.14, deberá corregirse 
para tomar en cuenta el efecto de escala en la . forma 
siguiente: 

a) Para suelos friccionantcs, multiplicar la capacidad 
calculada por el factor 1 

F =(8+0.5)" 
re 2 B 

(3.17) 

donde 

B es el diámetro de la base del pilote o pila (B > 0.5 m); y 

11 es un exponente igual a O para suelo suelto, 1 para 
suelo medianamente denso y 2 para suelo denso. 

b) Para pilotes hincados en suelos cohesivos firmes 
fisurados, multiplicar por el mismo factor de la ce. 3.17 

con exponente n =l. Para pilas coladas en suelos 
cohesivos del mismo tipo, multiplicar por: 

F = B+l 
re 2 B+l 

(3.18) 

La contribución del suelo bajo la losa de la subestructura y 
de la subprcsión a la capacidad de carga de un sistema de 
cimentación a base de pilotes de punta deberá despreciarse 
en todos los casos. 

Cuando exista un estrato blando debajo de la capa de apoyo 
de un pilote de punta o pila, deberá verificarse que el 

espesor 11 de suelo resistente es suficiente en comparación 
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con el ancho o diámetro B del elemento de cimentación. Se 
seguirá el criterio siguiente: 

1) Si H '2 3.58 se ignorará el"efeeto del estrato blando en 
la capacidad de carga; 

2) Si 3.58 > H '2 !.58 se verificará :a capacidad de 
carga del estrato blando suponiendo que el ancho del 

área cargada es B + H; y 
3) Si H < !.58 se procederá en la misma fonna 

considerando un ancho igual a: 

(3.19) 

El criterio anterior se aplicará también a grupos de pilotes. 

3.6.1.2 Capacidad por fricción lateral sobre el fuste de 
¡nlorcs de puntu o pilas. 

En las zonas II y lll, y en cualquier situación en la que pueda 
eventualmente desarrollarse fricción negativa, no deberá 
considerarse ninguna contribución de la fricción lateral a la 
capacidad de carga de los pilotes de punta o pilas. En suelos 
firmes de la zona 1, se podrá agregar a la capacidad de punta 
una resistencia por fricción calculada mediante la ce. 3.12, 
en la que la adherencia considerada no deberá ser mayor que 
el esfuerl.O vertical actuante en el suelo al nivel considerado 
multiplicado por un factor de 0.3, y afectado con un factor 
de resistencia de 0.7. 

Además de la capacidad' de carga vertical, se revisará la 
capacidad del suelo para soportar los esfuerzos inducidos 
por los pilotes o pilas sometidos a fuerzas horizontales, asi 
como la capacidad estructural de estos elementos para 
transmitir d1chas solicitaciones horizontales. 

3.6.2 Estados límite de servicio 

Los asentamientos de este tipo de cimentación se calcularán 
tomando en' cuenta la deform::1ción propia de Jos pilotes o 
pilas baJO las diferentes acciones a las que se encuentran 
sometidas, incluyendo, en su caso, la fricción negativa, y la 
de los estratos localizados bajo del nivel de apoyo de las 
puntas. Al calcular la emersión debida al hundimiento 
regional se tomará en cuenta la consolidación previsible del 
estrato localizado entre la punta y la cabeza de los pilotes 
durante la vida de la estructura. 

3.7 Pruebas de carga en pilotes 

Las estimaciones de la capacidad de carga de pilotes de 
fricción o de punta basadas en pruebas de campo o en 
cálculos analíticos se verificarán mediante pruebas de carga 
cuando exista incertidumbre excesiva sobre las prop1edades 

de los suelos involucrados y la edificación sea de los grupos 
A o B l. Los pilotes ensayados se llevarán a la falla o hasta 
1.5 veces la capacidad de carga calculada. En las zonas 11 y 
111, la prueba se realizará al menos dos meses después de la 
hinca, con el objeto de permitir la disipación del exceso de 
presión de poro que se induce al instalar los pilotes y la 
recuperación de la resistencia del suelo en su estado natural 
por efectos tixotrópicos. En pruebas de pilotes de punta, 
deberá aislarse la punta del fuste para medir en fonna 
separada la fricción o adherencia lateral, o bien 
instrumentarse la punta para medir la carga en la punta. 
Podrán hacerse pruebas de campo en pilotes de sección 
menor que la del prototipo y extrapolar el resultado 
mediante las ecs. 3.17 a 3.19. 

3.8 Cimentaciones especiales 

Cuando se pretenda utilizar dispositivos especiales de 
cimentación. deberá solicitarse la aprobación expresa de la 
Administración. Para ello se presentarán los resultados de 
los estudios y ensayes a que se hubieran sometido dichos 
dispositivos. Los sistemas propuestos deberán proporcionar 
una seguridad equivalente a la de las cimentaciones 
tradicionales calculadas de acuerdo con las presentes 
Normas, en particular ante solicitaciones sísmicas. 

4. DISEÑO ESTRUCTURAL DE LA CIMENTA
CIÓN 

Los elementos mecánicos (presiones de contact9, empujes, 
etc.) requeridos para el diseño estructural de la 'cimentación 
deberán determinarse para cada combinación de acciones 
señalada en la sección 3.1. 

Los esfuerzos o deformaciones en las fronteras suelo
estructura necesarios para el diseño estructural de la 
cimentación, incluyendo presiones de contacto y empujes 
laterales, deberán evaluarse tornando en cuenta la rigidez y 
la resistencia de la estructura y de los suelos de apoyo. 

Las presiones de contacto consideradas deberán ser tales que 
las dcfonnacioncs diferenciales del suelo calculadas con 
ellas coincidan aproximadamente con las del sistema 
subestructura-superestructura. Para determinar distribu· 
cienes de este tipo, será aceptable suponer que el medio es 
elástico y continuo y usar las soluciones analíticas existentes 
o métodos numéricos. Será aceptable cualquier distribución 
que satisfaga las condiciones siguientes: 

a) Que exista equilibro local y general entre las presiones 
de contacto y las fuerzas internas en la subestructura y 
las fuerzas y momentos transmitidos a ésta por la 
superestructura; 
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b) Que los hundimientos diferenciales inmediatos más 
diferidos con las presiones de contacto consideradas sean 
aceptables en términos de las presentes Normas (tabla 
3.1); y 

e) Que las defommciones diferenciales instantáneas más las 
diferidas del sistema subestructura-superestructura sean 
aceptables en términos de las presentes Normas. 

La distribución de esfuerzos de contacto podrá determinarse 
para las diferentes combinaciones de solicitaciones a corto y 
largo plazos, con base en simplificaciones e hipótesis 
conservadoras o medwnte estudios explícitos de interacción 
suelo-estructura. 

Los pilotes y sus conexiones se diseñarán para poder 
soportar los esfuer.los resultantes de las accwncs verticales y 
horizontales consideradas en el diseño de la cimentación y 
los que se presenten durante el proceso de transporte, izaje e 
hinca. Los pilotes deberán poder soportar estructuralmente 
la carga que corresponde a su capacidad de carga última con 
factor de resistencia umtario. 

Los pilotes de concreto deberán cumplir con lo estipulado en 
el Reglamento y en sus Nonnas Técmcas Complementarias 
para Diseño y Construcción de Estructuras de Concreto. Los 
pilotes de acero deberán protegerse contra· corrosión •al 
menos en el tramo comprendido entre la cabeza y la máxima 
profundidad a la que, se cstnne, pueda descender el nivel 
freático. 

En el éaso de cimentaciones sobre pilotes de punta en las 
zonas 11 y 111, se tomar;i en cuenta que. por la consolidación 
regional, los pilotes pueden perder el· confinamiento lateral 
en su parte superior en una altura igual a la magmtud de la 
consolidaciÓn regional entre la punta del pilote y su parte 
superior. La subestructura deberá diseñarse para trabajar 
estructuralmente tanto con soporte del suelo como sin él es 
deCir. en este Ultimo caso, apoyada solamente en los pilotes. 

S. ANA LISIS Y DISEI'<O DE EXCAVA ClONES 

En el d!SCiio de las excavaciones se consideraran los 
sigUientes estudos límite: 

a) De falla: colapso de los taludes o de las paredes de la 
excavación o del sistema de ademado de las mismas, 
falla de los cimientos de las construcciones adyacentes y 

falla de fondo de la excavación por corte o por 
subpresión en estratos subyacentes, y colapso del techo 
de cavernas o galerías. 

b) De servicio: movimientos verticales y horizontales 
inmediatos y diferidos por descarga en el área de 
excavación y en los alrededores. Los valores esperados 
de tales movimientos deberán ser suficientemente 
reducidos para no causar daños a las construcciones e 
instalaciones adyacentes ni a los servicios públicos. 
Además, la recuperación por recarga no deberá ocasionar 
movimientos totales o diferenciales intolerables para las 
estructuras que se desplanten en el sitio. 

Para realizar la excavación, se podrán usar pozos de bombeo 
con objeto de reducir las filtraciones y mejorar la 
estabilidad. Sin embargo, la duración del bombeo deberá ser 
tan corta como sea· posible y se tomarán las precauciones 
necesarias para que sus efectos queden prácticamente 
circunscritos al área de trabajo. En este caso, para la 
evaluación de los estados límite de servicio a considerar en 
el diseño de la excavación, se tomarán en cuenta los 
movimientos del terreno debidos al bombeo. 

Los análisis de estabilidad se realizarán con base en las 
acciones aplicables señaladas en las Normas 
correspondientes, considerándose las sobrecargas que 
puedan actuar en la vía pública y otras zonas próximas a la 
excavación. 

5.1 Estados límite de ralla 

La verificación de la seguridad respecto a los estados límite 
de falla incluirá la revisión de la estabilidad de los taludes o 
paredes de la excavación con o sin ademes y del fondo de la 
misma. El. factor de resistencia será de 0.6; sin embargo, si la 
falla de los taludes, adcmcs o fondo de la excavación no 
implica daños a los servicios públicos, a las instalaciones o a 
las construcciones adyacentes, el factor de resistencia será 
de 0.7. La sobrecarga unifom1e mínima a considerar en la 
vía publica y zonas próximas a excavaciones temporales será 
de 1.5 tlm' ( 15 kPa) con factor de carga unttario. 

5.1.1 Taludes 

La seguridad y estabilidad de excavaciones sin soporte se 
revisar.í tomando en cuenta la influencia de las condiciones 
de presión del agua en el subsuelo así como la profundidad 
de excavación, la inclinación de los taludes, el riesgo de 
agrietamiento en la proximidad de la corona y la presencia 
de grietas u otras discontinuidades. Se tomará en cuenta que 
la cohesión de los materiales arcillosos tiende a disminuir 
con el tiempo, en una proporción que puede alcanzar 30 por 
ciento en un plazo de un mes. 

Para el análisis de estabilidad de taludes se usará un método 
de equilibrio límite considerando superficies de falla 
cinemáticamcnte posibles tomando en cuenta en su caso las 
discontinuidades del suelo. Se incluirá la presencia de 
sobrecargas en la orilla de la excavación. También se 
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considerarán mecanismos de extrusión de estratcs blandos 
confinados verticalmente por capas más r~s•stentes. Al 
evaluar estos últimos mecanismos se tomará en,-;uenta que la 
resistencia de la arcilla puede alcanzar su val0c residual. 

Se prestará especial atención a la estabilidad a largo plazo 
de excavaciones o cortes permanentes que se realicen en el 
predio de interés, especialmente en la zona l. Se tomarán las 
precauciones necesarias para que estos cortes no l¡miten las 
postbilidadcs de construcción en los predios vecinos, no 
presenten peligro de falla local o general ni puedan sufrir 
alteraciones en su geometria por intemperiza"iór, y erosión, 
que puedan afectar a la propia construcci jn, a las 
construcci;'lnes vecinas o a los servicios públicos. Además 
del análisis de estabilidad, el estudio geotécnico deberá 
incluir en su caso una justificación detallada de las técnicas 
de estabilización y protección de los cortes propuestas y del 
procedimiento constructivo especificado (sección 7.2.5). 

5.1.2 Falla por subpresión en estratos permeables 

En el caso de excavaciones en suelos sm cohesión, se 
analizará en su caso la estabilidad del fondo de la 
excavación por flujo del agua. Para reducir el peligro de 
fallas de este tipo, el agua frcática • deberá controlarse y 
extraerse de la excavación por bombeo desde cárcamos, 
pozos punta o pozos de alivio con nivel dinámico 
sustancialmente inferior al fondo de la excavación. 

Cuando una excavación se re':ilice en una capa impem1eable, 
la cual a su vez descanse sobiC un estrato pcnneable, deberá 
considerarse que la presión dC! agua en este cstrat0 puede 
levantar el fondo de la excavación, no obs.ante el bombeo 

superficial. El espesor mínimo h¡ del estrato 1mpenneable 
que debe tenerse para evitar inestabilidad de fondo se 
considerará igual a: 

h, >(~)" .. 
Y m 

(5.1) 

donde 

hw es la altura piczométrica en el lecho infcnor de la capa 
impenneable; 

Yw es el peso volumétrico del agua; y 

Y,11 es el peso volumétrico total del suelo entre el fondo de 
la excavación y el estrato permeable. 

Cuando el espesor h1 resulte insuficiente para asegurar la 
estabilidad con un amplio margen de seguridad, será 
necesario reduc1r la carga hidráulica del estrato pem1cable 
por medio de bombeo. 

5.1.3 Estabilidad de excavaciones ademadas 

En caso de usarse para soportar las paredes de la 
excavación, elementos estructurales como tablaestacas o 
muros colados en el lugar, se revisará la estabilidad de estos 
elementos por deslizamiento general de una masa de suelo 
que incluirá el elemento, por falla de fondo, y por falla 
estructural de los troqueles o de los elementos que éstos 
soportan. 

La revisión de la estabilidad general se realizará por un 
método de análisis limite. Se evaluará el empotramiento y el 
momento reststente mínimo del elemento estructural 
requeridos para garantizar la estabilidad. 

La posibilidad de falla de fondo por cortante en arcillas 
blandas a fim1es se analizará verificando que: 

p,+ LqFc <cuNcFR (5.2) 

donde 

Cu es la cohesión aparente del material bajo el fondo de la 
excavación, en condiciones no-consolidadas no
drenadas (UU); 

Nc es el coeficiente de capacidad de carga definido en la 
sección 3.3.1 y que depende de la geometría de la 

excavación. En este caso, B será el ancho de la 
' excavación, L su longitud y D su profundidad. Se 

tomani en cuenta además que este coeficiente puede ser 
afectado por el procedimiento constructivo; 

Pv es la 'presión vertical total actuante en el suelo, a la::.:, 

'profundidad de excavación~ 

I.q Fe son las sobrecargas superficiales afectadas .de sus 
respectivos factores de carga; y :f;-. 

FR se tomará igual a 0.7. 
,._,, 

Los empujes a los que se encuentran sometidos los puntales 
se estimarán a partir de una envolvente de distribución de 
presiones determinada de acuerdo con la experiencia local. 
En arcillas, la distribución de presiones se definircí en 
función del tipo de arcilla. de su grado de fisuramiento y de 
.>u reducción de resistencia con el tiempo. Cuando el nivel 
freático exista a poca profundidad, los empujes considerados 
sobre los troqueles serán por Jo menos iguales a los 
produc1dos por el agua. El diseño de los troqueles también 
deberá tomar en cuenta el efecto de las sobrecargas debidas 
al tráfico en la vía publica, al equipo de construcción, a las 
estructuras adyacentes y a cualquier otra carga que deban 
~aportar las paredes de la excavación durante el período de 
construcción, afectadas de un factor de carga de l. l. En el 
caso de troqueles precargados, se tomará en cuenta que la 
precarga aplicada inicialmente puede variar considerable
mente con el tiempo por relajación y por efecto de 
variaciones de temperatura. 
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Los elementos de sopone deberán diseñarse estructural
mente para resistir las acciones de los empujes y las 
reacciones de los troqueles y de su apoyo en el suelo bajo el 
fondo de la excavación. 

5.1.4 Estabilidad de estructuras vecinas 

De ser necesario, las estructuras adyacentes a las 
excavaciones deberán reforzarse o recimentarse. El soporte 
requerido dependerá del tipo de suelo y de la magnitud y 
localización de las cargas con respecto a la excavación. 

En caso de usar anclas temporales para el soporte de ademes 
deberá demostrarse que éstas no afectarán la estabilidad ni 
inducirán dcfonnacioncs significativas en las cimentaciones 
vecinas y/o servicios pUblicas. El sistema estructural del 
ancla deberá analizarse con el objetivo de asegurar su 
funcionamiento como elemento de anclaje. El análisis de las 
anclas deberá considerar la posibilidad de falla por 
resistencia del elemento tensor, de la adherencia elemento 
tensor-lechada, de la adherencia lechada-terreno y de la 
capacidad de carga del terreno en el brocal del ancla. La 
instalación de anclas deberá realizarse con un control de 
calidad estricto que mcluya un número suficiente de pruebas 
de las mismas, de acuerdo con las prácticas aceptadas al 
respecto. Los anclajes temporales instalados en terrenos 
agresivos podrán requerir una protección ·especial contra 
corrosión 

5.2 Estados límite de servicio 

Los valores esperados de los movnmentos verticales y 
horizontales en el área de ·excavación y sus alrededores 
deberán ser suficientemente pequeños para· que no causen 
daños a las construcciones e instalaciones adyacentes ni a 
Jos servicios públicos. Además, la recuperación por recarga 
no deberá ocasionar movunicntos totales o diferenciales 
into!cmblcs en el edificio que se construye. 

5.2.1 Expansiones instantáneas y diferidas por descarga 

Para estimar la magmtud de los movimientos vcrt11.:ales 
inmediatos por dcsc;;trga en el área de excavación y en los 
alrededores, se recurrirá a la teoría de la elasticidad. Los 
movimientos diferidos se estimarán mediante la ce. 4.1 O a 
p;;trtir de los decrementos de esfuerzo vertic;;¡J calculados 
aplicando también la teoría de la elasticidad. 

En el C;JSO de excavaciones ademadas, se buscará reducir la 
magnitud de los movimientos instantáneos acortando la 
altura no soportada entre troqueles o efectuando la 
excavación en zanjas de thmens10nes en planta reducidas. 

5.2.2 Asentamiento del terreno natural adyacente a las 
excavaciones 

En el caso de cortes ademados en arcillas blandas o firmes, 
se tomará en cuenta que los asentamientos superficiales 
asociados a estas excavaciones dependen del grado de 
cedencia lateral que se permita en los elementos de soporte. 
Para la estimación de los movimientos horizontales y 
verticales inducidos por excavaciones ademadas en las áreas 
vecinas, deberá recurrirse a una modelación analítica o 
numenca que tome en cuenta explícitamente el 
procedimiento constructivo. Estos movimientos deberán 
medirse en forma continua durante la construcción para 
poder tomar oportunamente medidas de seguridad 
adicionales en caso necesario. 

6. MUROS DE CONTENCIÓN 

Las presentes Nom1as se aplicarán a los muros de gravedad 
(de mampostería, de piezas naturales o artificiales, o de 
concreto simple), cuya estabilidad se debe a su peso propio. 
así como a los muros de concreto reforzado, con o sin anclas 
o contrafuertes, y que utilizan la acción de voladizo para 
retener la masa de suelo. 

Los muros de contención exteriores construidos para dar 
estabilidad a desniveles del terreno, deberán diseñarse de tal 
forma que no se rebasen los siguientes estados límite de 
falla: volteo, desplazamiento del muro, falla de. la 
cimentación del mismo o del talud que lo soporta. o bien 
rotura estructural. Además, se revisarán los estados limite de 
servicio, como asentamiento, giro o defonnación excesiva 
del muro. Los empujes se' estimarán tomando.en cuenta la 
flexibilidad del muro, el tipo de relleno y el método de 
colocación del mismo. 

Los muros incluirán un sistema de drenaje adecuado que 
impida el desarrollo de empujes superiores a los de dise11o 
por efecto de presión del agua. Para ello, los muros de 
contención deberán siempre dotarse de un filtro colocado 
atrás del muro con lloraderas y/o tubos perforados. Este 
dispositivo deberá diseñarse para evitar el arrastre de 
materiales provenientes del relleno y para garantizar una 
conducción eficiente del agua infiltrada. sin generación de 
presiones de agua significativas. Se tomará en cuenta que, 
aún con un sistema de drenaje, el efecto de las fuerzas de 
filtración sobre el empuje recibido por el muro puede ser 
sigmficativo. 

Las fuerL.as actuantes sobre un muro de contención se 
considerarán por unidad de longitud. Las acciones a tomar 
en cuenta, según el tipo de muro serán: el peso propio del 
muro, el empuje de tierras, la fricción entre muro y suelo de 
relleno, el empuje hidrostátieo o las fuerzas de filtración en 
su caso, las sobrecargas en la superficie del relleno y las 
fucrL.aS sísmicas. Los empujes desarrollados en condiciones /'~··•\ 
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sísmicas se evaluarán en la forma indicada en las Normas 
Técnicas Complementarias para Diseño por Sismo. 

6.1 Estados limite de falla 

Los estados límite de falla a considerar para un muro serán 
la rotura estructural, el volteo, la falla por capacidad de 
carga, deslizamiento horizontal de la base del mismo bajo el 
efecto del empuje del suelo y, en su caso, la inestabilidad 
general del talud en el que se encuentre desplantado el muro. 

Para combinaciones de carga clasificadas en la fracción 1 del 
Artículo 162 del Reglamento, 'en la revisión del muro al 
volteo Jos momentos motores serán afectados de un factor de 
carga de 1.4 y Jos momentos resistentes de un factor de 
resistencia de O. 7; en la revisión de la estabilidad al 
deslizamiento y de la estabilidad general del talud. Los 
momentos o fuerzas motores se afectarán de un factor de 1.4 
y las resistentes de un factor de resistencia de 0.9. 

Para combinaciones de carga clasificadas en la fracción 11 
del Articulo 162 del Reglamento, en la revisión del muro al 
volteo, los momentos motores serán afectados de un factor 
de carga de l.l y los momentos resistentes de un factor de 
resistencia de O. 7~ en la revisión de la estabilidad al 
deslizamiento y de la estabilidad general del talud, los 
momentos o fuerzas motores se.afcctarán de un factor de 1.1 
y las resistentes de un factor de resistencia de 0.9. 

Para muros de menos de 6 .. m de altura, será aceptable 
estimnr los empujes actuantes en forma simplificada con 
base en el mCtodo semi-empí~ico de Tcrzaghi, siempre que 
se satisfagan los requisitos de drenaje. En caso de existir una 
sobrecarga uniformemente repartida sobre el relleno, esta 
carga adicional se podrá incluir como peso equivalente de 
material de relleno. 

En el caso de muros que excedan la altura especificada en el 
párrafo anterior, se realizará un estudio de estabilidad 
detallado, tomando en cuenta los aspectos que se indican a 
continuación· 

6.1. 1 RestricciOnes del movimiento del muro 

Los empujes sobre muros de retcnc1ón podrán considerarse 
de tipo activo solamente cuando haya posibilidad de 
dcfom1aC1Ón suficiente por flexión o giro alrededor de la 
base. En caso contrario y en particular cuando se trate de 
muros pcrimetralcs de cimentación en contacto con rellenos, 
los empuJeS considerados deberán ser por lo menos los del 
suelo en estado de repo~o más los debidos al eqmpo de 
compactación del relleno, a las estructuras colindantes y a 
otros factores que pudieran ser significativos. 

6.1.2 Tipo de relleno 

Los rellenos no incluirán materiales degradables ni 
excesivamente compresibles y deberán compactarse de 
modo que sus cambios volumétricos por peso propio, por 
saturación y por las acciones externas a que estarán 
sometidos, no causen daños intolerables a los pavimentos ni 
a las instalaciones estructurales alojadas en ellos o colocadas 
sobre los mismos. 

6.1.3 Compactación del relleno 

Para especificar y controlar en el campo la compactación 
por capas de los materiales cohesivos empleados en rellenos, 
se recurrirá a la pmeba Proctor estándar, debiéndose vigilar 
el espesor y contcmdo de agua de las capas colocadas. En el 
caso de matenales no cohesivos, el control se basará en el 
concepto de compacidad relativa. Estos rellenos se 
compactarán con procedimientos que eviten el desarrollo de 
empujes superiores a los considerados en el disei'1o. 

6.1.4 Base del muro 

La base del muro deberá desplantarse cuando menos a 1 m 
bajo la superficie del terreno enfrente del muro y abajo de la 
zona de cambios volumétricos estacionales. La estabilidad 
contra deslizamiento deberá ser garantizada sin tomar en 
cuenta el empuje pasivo que puede movilizarse frente al pie 
del muro. Si no es suficiente la resistencia al 
desplazamiento, se deberá pilotear el muro o profundizar o 
ampliar la base del mismo. 

La capacidad de' carga en la base del muro se podrá,revisar 
por los métodos indicados en las presentes Nonnas para 
cimentaciones superficiales. . ... 

6.2 Estados límite de servicio 

Cuando el suelo de cimentación sea compresible, deberá 
calcularse el asentamiento y estimarse la inclinación de Jos 
muros por deformaciones instanráneas y diferidas del suelo. 
Se recurrirá a los métodos aplicables a cimentaciones 
superficiales. 

7, PROCEDIMIENTO CONSTRUCTIVO 

Como parte del estudio de mecánica de suelos, deberá 
definirse un procedimiento constructivo de las 
cimentaciones, excavaciones y muros de contención que 
asegure el cumplimiento de las hipótesis de diseño y 
garantice la integridad de los elementos de cimentación y la 
seguridad durante y después de la construcción. Dicho 
procedimiento deberá ser tal que se eyiten daños a las 
estructuras e instalaciones vecinas y a los servicios públicos 
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por vibraciones o desplazamiento vertical y horizontal del 
suelo. 

Cualquier cambio significativo que se pretenda introducir en 
el procedimiento de construcción especificado en el estudio 
geotécnico deberá analizarse con base en la infonnación 
contenida en dicho estudio o en un estudio complementario 
si éste resulta necesario. 

7.1 Procedimiento constructivo de cimentaciones 

7.1.1 Cimentaciones someras 

El desplante de la cimentación se hará a la profundidad 
señalada en el estudio de mecánica de suelos. Sin embargo, 
deberá tenerse en cuenta cualquier discrepancia entre las 
características del suelo encontradas a esta profundidad y las 
consideradas en el proyecto, para que, de ser necesario, se 
hagan los ajustes correspondientes. Se tomarán todas las 
medidas necesanas para evtlar que en );¡ superficie de apoyo 
de la cimentación se presente alteración del suelo durante la 
construcción por saturación o remoldeo. Las superficies de 
desplante estarán libres de cuerpos extrañn~ o sueltos. 

En el caso de elementos de cimentación de concreto 
reforzado se aplicarán procedimientos di.! construcción que 
garant 1cen el recubrimiento requerido para proteger el acero 
de refuerzo. Se tomarán las medidas necesarias para evitar 
que el propio suelo o cualquier liquido o g.IS contenido en él 
puedan atacar el concreto o el acero. Asimismo, durante el 
colado se evitará que el concreto se mezcle o contamine con 
partículas de suelo o con agua freática. que puedan afectar 
sus características de resistencia o durabilidad. Se prestará 
especial atención a la protección de los pilotes en la parte 
oncnte de la zona III del Distrito Federal donde el subsuelo 
presenta una alta salmidad. 

7.1.2 Cimentaciones con pilotes o p1las 

La colocac1ón de pilotes y pilas se ajustará al proyecto 
correspondiente, verificando que la profundidad de 
desplante, el nUmero y el espaciamiento de estos elementos 
correspondan a lo señalado en los planos estructurales. Los 
procedimientos para la instalación de pilotes y pilas dcbcr3n 
garantizar la integridad de estos elementos Y que no se 
ocas1onc dalias a las estructuras e instalaciones vecinas por 
vibraciOnes o desplazamiento vertical y honzontal del suelo. 
Cada pilote, sus tramos y las juntas entre estos. en su caso, 
deberán d1scil<use y realizarse de modo lal que resistan las 
fuerzas de eornpres10n y tensión y los momentos 
f1ex10nantcs que resulten del análisis. 

Los pilotes de pequeño diámetro deberán revisarse por 
pandeo verificando que la fuerza axial a la que se 
encontrarán sometidos, con su respectivo factor de carga, no 

rcbasar.i la fuerza critica Pe definida por: 

P =F +---(
N 2

rt
2 E 1 4 K D U) 

e R 4L2 N2rt2 

donde 

K es el coeficiente de reacción horizontal del suelo~ 

D es el diámetro del pilote; 

E es el módulo de elasticidad del pilote; 

1 es el momento de inercia del pilote; 

(7 

N es el número entero determinado por tanteo que genere 

el menor valor de Pe; 

L es la longitud del pilote; y 

FR se tomará igual a 0.35. 

7.1.2.1 Pilas o pilotes colados en el lugar 

Para este tipo de ..:imentaciones profundas, el estudio de 
mecánica de suelos deberá definir si la perforación previa 
será estable en forma natural o si por el contrario se 
requerirá estabilizarla con lodo comUn o bentonítico o con 
ademe. Antes del colado, se procederá a la inspección 
directa o indirecta del fondo de la perforación para verificar 
que las características del estrato de apoyo son satisfactorias 
y que todos Jos azolves han sido removidos. El colado sr 
realizará por procedimientos que eviten la segregación dt 
concreto y la contaminación del mismo con el lodo 
estabilizador de la perforación o con derrumbes de las 
paredes de la excavación. Se llevará un registro de la 
localización de los pilotes o pilas, las dimensiones relevantes 
de las perforaciones. las fechas de perforación y de colado, 
la profundidad y los espesores de los estratos Y las 
caractcristicas del material de apoyo. 

Cuando la construcción de una Cimentación requiera del uso 
de lodo bcntonitico. el constructor no podrá verterlo en el 
drenaje urbano. por lo que deberá destinar un área para 
recolectar dicho lodo despuCs de usarlo y transportarlo a 
algún tiradero ex profeso. 

Cuando se usen pilas con ampliación de base (campana), la 
perforación de la misma se hará verticalmente en los 
primeros 20 cm para después formar con la horizontal un 
angula de 60 gmdos: el peralte de la campana será por lo 
menos de 50 cm. No deben construirse campanas bajo agua, 
ya que los sistemas empleados para esta operación no 
garantizan la colocación de concreto sano en esta zona que 
es donde se desarrollará la capacidad de carga. 

Otros aspectos a los que deberá prestarse atención son el 
método y equipo para la eliminación de azolves, la duración . 
del colado, así como el recubrimiento y la separación'· \ 
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mínima del acero de refuerzo con relación al tamaño del 
agregado. 

Para desplantar la cimentación sobre el concreto sano de la 
pila, se deberá dejar en la parte superior una longitud extra 
de concreto, equivalente al 90 por ciento del diámetro de la 
misma~ este concreto, que acarrea las impurezas durante el 
proceso de colado, podrá ser removido con equipo 
neumático hasta 20 cm arriba de la cota de desplante de la 
cimentación; estos últimos 20 cm se deberán quitar en fonna 
manual procurando que la herramienta de ataque no 
produzca fisuras en el concreto que recibirá la cimentación. 

En el caso de pilas coladas en seco, la longitud adicional 
podrá ser de 50 por ciento del diámetro de las mismas, 
evitando remover el concreto de esta parte en estado fresco 
con e! propósito de que el "sangrado" del concreto se 
efectúe en dicha zona. Esta parte se demolerá siguiendo los 
lineamientos indicados en el punto anterior. 

En cualquier tipo de pila, será necesario construir un brocal 
antes de iniciar la perforación a fm de preservar la seguridad 
del personal y la calidad de la pila por construir. 

No deberán construirse pilas de menos de 60 cm de diámetro 
hasta 20 m de profund¡dad, ni menos de 80 cm hasta 30 m, 
01 de menos de 100 cm hasta profundidades mayores. No 
deberán construirse pilas con diámetro-mayor de 120 cm sin 
ademe o con ademe a base de.lodos a menos que el estudio 
del subsuelo muestre que la perforación es estable. 

Resperto :-a la localización de las pilas se aceptará una 
tolerancia del 4 por ciento de su diiimetro. La tolerancia en 
la verticalidad de una pila será de 2 por c1ento de su longitud 
hasta 25 111 de profundidad y de 3 por Ciento para mayor 
profundidad. 

7./.2.] PilcJJcs hincados a percusión 

Se preferirá la manufactura en fábrica de tramos de pilotes a 
fin de controlar mejor sus características mecánicas y 
geomCtncas y su· curado. En pilotes de concreto reforzado, 
se prestará especml atención a los traslapes en el acero de 
refuerzo longitud mal. 

Cada pilote deberá tener marcas que indiquen los puntos de 
izaje, para poder levantarlos de las mesas de colado, 
transport<Jrlos e izarlos. 

El estudio de mecánica de suelo deberá definir si se requiere 
perforación previa para facilitar la hinca o para n~mimizar el 
desplazamiento de los suelos blandos. Se indicará en tal caso 
el diámetro de la perforación y su profundidad, y si es 
necesaria la estabilización con lodo común o bentonitico. En 
pilotes de fricción la perforación previa pai.! facilit<Jr la 
hinca o para rnm1mizar el despla1..amicnto de los suelos 

blandos no deber.i ser mayor que el 75 por ciento del 
diámetro o lado del pilote. Si con tal diámetro máximo de la 
perforación no se logra hacer pasar el pilote a través de 
capas duras intercaladas. exclusivamente estas deberán 
rimarse con herramientas especiales a un diámetrO igual o 
hgeramente mayor que el del pilote. 

Antes de proceder al hincado, se verificará la verticalidad de 
los tramos de pilotes y, en su caso, la de las perforaciones 
previas. La desviación de la vertical del pilote no deberá ser 
mayor de 3/100 de su longitud para pilotes con capacidad de 
carga por punta ni de 61100 en los otros casos. 

El equipo de hincado se especificará con base en dos 
condiciones: que su energía no sea menor de 0.3 kg~m 
(3 N-m) por cada kilogramo de masa del pilote y que el peso 
del martillo golpeador no sea menor que 30 por ciento del 
peso del pilote. Además, se especificarán el tipo y espesor 
de los materiales de amortiguamiento de la cabeza y del 
seguidor. El equipo de hincado podrá también defmirse a 
partir de un análisis dinámico basado en la ecuación de 
onda. 

La posición final de la cabeza de los pilotes no deberá diferir 
respecto a la de proyecto en más de 20 cm ni de la cuarta 
parte del ancho del elemento estructural que se ap_oye en 
ella. 

Al hinc<Jr cada pilote se llevará un registro de su ubicación, 
su longitud. y dimensiones transversales, la fecha de , · 
colocación, el nivel del terreno antes de la hinca y el nivel de 
la ·cabeza inmediatamente después de la hinca. Adt;más se 
incluirá el tipo de material empleado para la protecció-p de la 
cabeza del pilote, el peso del martinete y su altura de.caida, 
la cnergia de hincado por golpe, el número de golp~s por 
metro de penetración a través de los estratos superiores al de 
apoyo y el número de golpes por cada 1 O cm de penetración 
en el estrato de apoyo, asi como el número de golpes y la 
penetración en la última fracción de decímetro penetrada. 

En el caso de pilotes hincados a través de un manto 
compresible hasta un estrato resistente, se verificará para 
cada pilote mediante nivelaciones si se ha presentado 
emersión por la hinca de los pilotes adyacentes y, en caso 
afirmativo, los pilotes afectadOs se volverán a hincar hasta la 
elevación cspecific<Jda. 

Los métodos usados para hincar los pilotes deberán ser tales 
que no mermen la capacidad estructural de éstos. Si un 
pilote de punta se rompe o daña estructuralmente durante su 
hincado, o si por excesiva resistencia a la penetración, queda 
a una profundidad menor que la especificada y en ella no se 
pueda garantizar la capacidad de carga requerida, se extraerá 
la parte superior del mismo, de modo que la distancia entre 
el nivel de desplante de la subestructura y el nivel superior 
del pilote abandonado sea por lo menos de 3 m. En tal caso, 
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se revisará el diseño de la subestructura y se instalarán 
pilotes sustitutos. 

Si es un pilote de fricción el que se rechace por daños 
estructurales durante su hincado, se deberá extraer 
totalmente y rellenar el hueco formado con otro pilote de 
mayor dimensión o bien con un material cuya resistencia y 
compresibilidad sea del mismo orden de magnitud que las 
del suelo que reemplaza; en este caso, también deberán 
revisarse el diseño de la subestructura y el comportamiento 
del sistema de cimentación. 

7.1.2.3 Pruebas de carga en pilotes o pilas 

En caso de realizarse pruebas de carga, se llevará registro 
por lo menos de los datos siguientes: 

a) Condiciones del subsuelo en el lugar de la prueba; 

b) Descripción del pilote o pila y datos obtenidos durante la 
instalación; , 

e) Descripción del sistema de carga y del método de 
prueba; 

d) To.bla de cargas y defom1aciones durante las etapas de 
carga y descarga del pilote o pila; 

e) Representación gráfica de la curva asentamientos-tiempo 
para cada incremento de carga; y 

f) Observaciones e mcidentes durante la instalación del 
pilote o pila y la prueba. 

7.2 Exca\'aciones: 

7.2 1 Consideraciones generales 

Cuando las separaciones con las colindanc1as lo pcnnitan, 
las excavaciones podrán delimitarse con taludes pcrimetrales 
cuya pendH:nte se evaluará a partir de un o.n:ilisis de 
c:-tabilidad de acuerdo con el Capitulo 5. 

S1 por el contrario, existen restricciones de espacio y no son 
aceptables taludes verticales debido a las características del 
subsuelo, se recurrirá a un sistemo. de soporte a base de 
adcmcs, tablacstacas o muros colados en el lugar 
apuntalados o retenidos con anclas. En todos los casos 
dcbcr:i lograrse un control adecuado del flujo de aguo. en el 
subsuelo y seguirse una secuela de excavación que minimice 
los movimientos de las construccaoncs vecinas y servicios 
públicos. 

7.~.2. Control del flujo de agua 

Cuando la construcción de la cimentación lo requiera, se 
controlar.í el flujo del agua en el subsuelo del predio 
mcdianle bombeo, tomando precauciones para limitar los 

efectos indeseables del mismo en el propio predio y en los 
colindantes. 

Se escogerá el sistema de bombeo más adecuado de acuero .... 
con el tipo de suelo. El gasto y el abatimiento provocado por 
el bombeo se calcularán mediante la teoría del flujo de agua 
transitorio en el suelo. El diseño del sistema de bombeo 
incluirá la selección del número, ubicación, diámetro y 
profundidad de los pozos; del tipo, diámetro y ranurado de 
los ademes, y del espesor y composición granulométrica del 
filtro. Asimismo, se especificará la capacidad mínima de las 
bombas y la posición del nivel dinámico en los pozos en las 
diversas etapas de la excavación. 

En el caso de materiales compresibles, se tomará en cuenta 
la sobrecarga inducida en el terreno por las fuerzas de 
filtración y se calcularán los asentamientos correspondientes. 
Si los asentamientos calculados resultan excesivos, se 
recurrirá a procedimientos alternos que minimicen el 
abatimiento piezométrico. Deberá considerarse la 
conveniencia de reinyectar el agua bombeada en la periferia 
de la excavación. 

Cualquiera que sea el tipo de instalación de bombeo que se 
elija, su capacido.d garantizará la extracción de un gasto por 
lo menos 1.5 veces superior al estimado. 'Además, deberá 
asegurarse el funcionamiento · ininterrumpido de todo el 
sistema. 

En suelos de muy baja permeabilidad, como las arcilla 
lacustres de las zonas 11 y 111, el nivel·piezométrico tiende a 
abatirse espontáneamente al tiempo que se realiza la 
excavación, por lo que no es· necesario realizar bombeo 
previo, salvo para evitar presiones excesivas en estratos 
penncables intercalados. En este caso, más que abatir el 
nivel freático, el bombeo tendrá como objetivo: 

a) Dar a las fuenas de filtración una dirección favorable a 
la estabilidad de la excavación; 

b) Preservar el estado de esfuerzos del suelo; e 

e) Interceptar las filtraciones provenientes de lentes 
permeables. 

En todos los casos será necesario un sistema de bombeo 
superficial que desaloje el agua de uno o varios cárcamos en 
los que se recolecten los escurrimientos de agua. El agua 
bombeada arrojada al sistema de drenaje público deberá 
estar libre de sedimentos y contaminantes. 

7.2.3 Tablaestacas y muros colados en el lugar 

Para reducir los problemas de filtraciones de agua hacia la 
excavación y los daños a construcciones vecinas. se podrán 
usar tablaestacas hincadas en la periferia de la excavación o,:' .. -· .. 1 
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muros colados in situ o prefabricados. Lis tahlaestacas o 
muros deberán prolongarse hasta una profu;:j"ddf; 'iUficientc 
para interceptar el flujo debido a los principales estratos 
permeables que pueden dificultar la realización de la 
excavación. El cálculo de los empujes sobre lr.s puntales que 
sostengan estos elementos se hará por los nJé:odos indicados 
en el Capítulo 5. El sistema de apuntalamiento podrá 
también ser a base de anclas horizontalrs. o muros 
perpendiculares colados en el lugar o prefabricados. 

7 .2.4 Secuencia de excavación 

El procedimiento de excavación deberá asC'gurar que no se 
rebasen los estados límite de servicio (movimientos 
verticales y horizontales inmediatos y diferi,fos por descarga 
en el área de excavación y en la zona circundante). 

De ser necesario, la excavación se realizar:.l por etapas, 
según un programa que se incluirá en la memoria de diseño, 
señalando además las precauciones que dc~an •amarse para 
que no resulten afectadas las construcciones de los predios 
vecinos o los servicios públicos; estas precauciones se 
consignarán debidamente en los planos. 

Al efectuar la excavación por etapas, para limitar las 
expansiones del fondo a valores compatibles con el 
comportamiento de la propia estructura e de edificios e 
instaladones colindantes, se adoptará nna secuencm 
simétrica. Se restringirá la eXcavación a zanjas de pequeñas 
dimensiones en planta en las que se constru:rá y lastrará la 
cimentación antes de excavar otras áreas. 

Para reducir la magnitud dC. las expansiones instantáneas 
será aceptable, asimismo, recurrir a pilotes de fricción 
hincados previamente a la e~·~avación y capaces de absorber 
los esfuerzos de tensión inducidos por el terr~r.o. 

7.2.5 Protección de taludes pennanentes 

En el d1seño de los sistemas de protección de taludes 
naturales o cortes artificiales pennanentes, se tomará en 
cuenta que las d~fonnaciones del suelo protegido deben ser 
compatibles con las del sistema de protección empleado. Se 
tomará asimismo en cuenta el efecto del peso del sistema de 
protección sobre la estabilidad general o local del talud 
durante y después de la construcción. Por otra parte, los 
Sistemas de protección deberán incluir elementos que 
garanticen un drenaJe adecuado y eviten el desarrollo de 
presiones hidrostáticas que puedan comprometer la 
estabilidad del sistema de protección y del propio talud. 

En caso de usar anclas para la estabilización del talud deberá 
demostrarse que éstas no afectarán la estabilidad ni 
inducirán defonnaciones significativas en las construcciones 
vecinas y/o en los servicios pUblicas. El sistema estructural 
del ancla deberá analizarse con el objetivo de asegurar su 

funcionamiento como elemento de anclaje. El análisis de las 
anclas deberá considerar la posibilidad de falla por 
resistencia del elemento tensor, de la adherencia elemento 
tensor-lechada, de la adherencia lechada-terreno y de la 
capacidad de carga del terreno en el brocal del ancla. La 
instalación de anclas deberá realizarse con un control de 
calidad estricto que incluya un número suficiente de pruebas 
de las mismas, de acuerdo con las prácticas aceptadas al 
respecto. Por otra parte, se tomarán las precauciones 
necesarias para proteger las anclas contra corrosión, con 
base en pruebas que pennitan evaluar la agresividad del 
terreno, principalmente en cuanto a resistividad eléctrica, 
pH, cantidad de sulfuros. sulfatos y cloruros. Se prestará 
particular atención a la protección de los elementos que no 
se encuentran dentro del barreno y en especial en la zona del 
brocal (placas de apoyo, cuñas, tuercas, zona terminal del 
elemento tensor, etc.) 

8. OBSERVACIÓN DEL COMPORTAMIENTO DE 
LA CIMENTACIÓN 

En las edificaciones del Grupo A y sub grupo B 1 a que se 
refiere el Artículo 148 del Reglamento, deberán hacerse 
nivelaciones durante la construcción y hasta que los 
movimientos diferidos se estabilicen, a fin de observar el 
comportamiento de las excavaciones y cimentaciones y 
prevenir daños a la prop1a construcción, a las construcciones 
vecinas y a los servicios pUblicos. Será obligación del 
propietario o poseedor de la edificación, proporcionar copia 
de los resultados de estas mediciones, así corno de los , 
planos, memorias de cálculo y otros documentos sobre el 
d.iseño de 'la cimentación a la Administración cuanqo ésta lo 
solicite y a los diseñadores de inmuebles que se construyan 
en predios contiguos. ' 

En las edificaciones con peso unitario medio mayor de 
5 tlm' (50 kPa) o que requieran excavación de más de 
2.5 m de profundidad, y en las que especifique la 
Administración, será obligatorio realizar nivelaciones 
después de la construcción, cada mes durante los primeros 
meses y cada seis meses durante un periodo mínimo de cinco 
años para verificar el comportamiento previsto de las 
cimentaciones y sus alrededores. Posterionnente a este 
periodo, será obligación realizar las mediciones que señala 
el Artículo 185 del Reglamento, por lo menos cada cinco 
años o cada vez que se detecte algún cambio en el 
comportamiento de la cimentación, en particular a raíz de un 
sismo. 

9. CIMENTACIONES ABANDONADAS 

Al demoler edificios dañados por sismo o cuya vida útil 
haya concluido, se tomarán las precauciones necesarias para 
que los elementos de cimentación dejados en el suelo no 
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causen daños a las construcciones vecinas, a los servicios 
públicos o a las edificaciones que se construirán en el futuro 
en el mismo predio. Se tomará en cuenta que la presencia de 
una cimentación abandonada en un subsuelo sometido a 
consolidación regional tiende a generar una emersión 
aparente del terreno muy prolongada en el tiempo, similar a 
la inducida por cimentaciones sobre-<:ompensadas, que 
puede causar deformaciones inaceptables en la periferia de 
la misma. Deberá demostrarse, a satisfacción de la 
Administración que las precauciones tomadas garantizan que 
estos elementos de cimentación no tendrán efectos 
indeseables. En caso contrario, deberá procederse a su 
extracción y a la restitución de condiciones análogas a las 
del suelo natural. 

10. CIMENTACIONES SOBRE RELLENOS 
CONTROLADOS 

En ningún caso será aceptable cimentar sobre rellenos 
naturales o artificiales que no hayan sido colocados en 
condiciones controladas o estabilizados. 

Será aceptable cimentar sobre terraplenes de suelos no 
orgánicos compactados, siempre que estos hayan sido 
C<Jftruidos por capas de espesor no mayor de 30 cm, con 
control del contenido de agua y del peso voh:métrico seco 
en las condiciones marcadas por el estudio de mecánica de 
suelos. 

La construcción de terraplenes con suelos estabilizados con· 
cemento u otro cemcntante deberá basarse en pruebas 
mee<l.nicas y de intcmperización realizadas en el laboratorio. 
Estas pruebas deberán permitir definir los porcentajes de 
cementante requeridos así como las condic10nes de 
colocación y compactación. Las características de los 
materiales colocados en la obra deberán ser verificadas por 
muestreo y/o pruebas de campo en el silla. Las propiedades 
del material estabilizado deberán ser suficientes para 
garantizar la estabilidad del terraplén y de la'i cimentaciones 
que descansen sobre él a cono y a largo plazo, aun bajo el 
efcrto de infiltraciones de agua y de otros agentes de 
intemperización. 

Al cimentar sobre rellenos controlados, deberán revisarse los 
estados limites de servicio y de falla de la cimentación del 
terraplén, del terraplén mismo y de la propia cimentación, 
con base en Jos criterios definidos en las presentes Normas. 

11. RECIMENTACIONES 

La recimentación de una estructura, en su estado actual o 
con vista a una ampliación o rcmodelación de la misma, scr.i 

obligatoria cuando existan evidencias observacionalcs o 
analíticas que indiquen que la cimentación en su estado 
actual o futuro no cumple con las presentes normas. La 
recimentación podrá ser exigida por la Administración en el 
caso de construcciones que hayan sido dictaminadas como 
inseguras y riesgosas para las construcciones vecinas y/o los 
servicios públicos. 

Los trabajos de recimentación deberán basarse en un estudio 
estructural y de mecánica de suelos formal que garantice la 
adecuación de la estructuración y de la nueva cimentación. 
Los elementos de cimentación agregados a los existentes 
deberán ser precargados para asegurar su trabajo conjunto 
con el resto de la cimentación. 

Los trabajos de recimentación deberán realizarse por etapas 
de tal forma que, en cualquier instante de la construcción y 
posteriormente a ella, no Se ponga en peligro la seguridad ni 
se causen daños en la propia construcción, en las 
construcciones adyacentes y/o en los servicios públicos. 

12. MEMORIA DE DISEÑO 

Todo estudio de mecánica de suelos e ingeniería de 
cimentaciones deberá incluir una memoria de diseño 
detallada con la información suficiente para que pueda ser 
fácilmente revisada. La memoria de diseño incluirá una 
descripción detallada de las· caracteristicas del subsuelo, la 
justificación del tipo . de. cimentación o recimentación 
proyectado y de los procedimientos de construcción 
especificados, así como una exposh~ión_.de los ~étodos de 
análisis usados y los resultados de las verificaciones 
realizadas de acuerdo con las presentes Normas en cuanto a 
estados límites de falla y de servicio. También incluirá una 
descripción clara del comportamiento previsto para cada uno 
de los estados límite indicados en las presentes Normas. Se 
anexarán los resultados de las exploraciones, sondeos, 
pruebas de laboratorio y de campo y otras determinaciones y 
análisis, las magnitudes de las acciones consideradas en el 
diseño, los cálculos realizados, así como la interacción 
considerada durante y después de la construcción con las 
cimentaciones de los inmuebles colindantes y la distancia, en 
su caso, dejada entre estas cimentaciones y la que se 
proyecta. 

En el caso de edificios cimentados en terreno con problemas 
especiales, y en particular los que se localicen en terrcnos · 
agrietados, sobre taludes o donde e<istan rellenos o antiguas 
minas subterráneas, se agregará a la memoria una 
descripción de estas condiciones y se indicará cómo éstas se 
tomaron en cuenta en el diseño de la cimentación. 
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III. VERIFICACION DE L~ SEGURIDAD DE LAS CIMENTACIONES 

III .1 Zapatas aisladas 

III.l.l Descripción conceptual. 

Las zapatas aisladas son cimientos someros de forma cuadrada o 

rectangular, construidos usualmente de concreto reforzado. Por lo 

general se utilizan en suelos poco compresibles de mediana y alta 

capacidad de carga, o para estructuras capaces de soportar 

asentamientos diferenciales sin daños. 

Las zapatas son elementos desplantados a una profundidad 

relativamente pequeña, que transmiten las cargas de la estructura al 

suelo. En este ejemplo, las cargas se transmiten a las zapatas 

mediante columnas. 

III. l. 2 Ejemplo en el caso de zapatas aisladas 

' Se desea verificar la seguridad de la cimentación en la clínica que 

se muestra en la Fig. III.l.2.a y que consta de planta baja y tres 

niveles. Esta estructura no tiene edificaciones en sus colindancias. 

La investigación del subsuelo se hizo siguiendo el criterio expuesto 

en el Capitulo II.l de este documento. El sitio se localiza en la 

Zona I, y los resultados de la investigación se muestran en las 

Figs. III.l.2.b y III.l.2.c. 
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SOLUCION 

Dadas las condiciones del subsuelo, y las características de la 

estructura, se optó por una cimentación a base de zapatas aisladas 

desplantadas a 1.5 m de profundidad, con un ancho B = 1.4 m y una 

longitud L = 2.0 m. Este diseño sera sometido a la verificación de 

la seguridad que establece el R.C.D.F. 

'ESTADOS LIMITE DE FALLA 

La revisión de los estados límite de falla se realizará con las dos 

combinaciones de cargas indicadas en el Art. 188 del R. C. D.F. En 

este caso las solicitaciones sísmicas se obtuvieron con el Método 

Estático señalado en el Cap. 8 de las N.T.D.S. 

Para fines de ejemplificación, sólo se incluye la revisión de la 

zapata 2-A (Fig. III.l.2.n), analizándose por separado los marcos 2 

y A, sujetos ·a fuerzas sísmicas horizontales actuando en las 

direcciones ''Y" y ''X'' respectivamente. (Art. 203 R.C.D.F.). 

La revisión de las demás zapatas se hace en forma similar analizando 

cada marco para determinar la distribución de momentos de volteo y 

fuerzas actuantes en la base de la estructura. 

PRIMERA COMBINACION 

l:Q = 75.0 t 

El inciso J.J.l de las N.T.C.D.C.C. ordena verificar la desigualdad 

siguiente: 

l:Q F ·/A < ( p (N q - 1 ) + 
e V 
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donde para el marco 2 (fiqo IIIo1o2a) 

LQ = 75o0 t 

Fe= 1.4 (Arto 19<\ II, RoCoOoFo) 

No habiéndose encontraéo el NAF dentro de la profundidad de 

desplante del cimiento, se tiene: 

7 = 

D = 
f 

7Dr = 

p = 
V 

N = 
q 

l. 72 t;m 
3 

1.5 m 

p 2o58 t;m 
2 

= 
V 

2o58 t/m 
2 

33o3 (3o3ol. NoToCoOoCoCo)o Para su determinación se 

consideró ~ = ang tan (a tan ~. donde a = 1, y ~ = 35° 

(obtenido mediante correlaciones con los SPE, ref o 1 

NoToCoOoCoCo) e~= 35° 

N
7 

= 48 (3o3ol, NoToCoOoCoCo) 

FA = Oo35 (3o2o NoToCoOoCoCo) 

En la desigualdad anterior, el primer término es: 

75 (1.4) 2 
1.

4121 
=37.5t¡m 

Para el segundo término, los factores N 
q 

acuerdo al inciso 3o3.1 de las NoToCoOoCoCo 

y N son afectados de 
7 

al analizarse cimientos 

rectangulares, teniendo los siguientes valores definitivos: 

N = 56 o 6 
q 

y N
7 

= 34o5 
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Por lo que el segundo término será: 

[2.58(56.6- 1) + 1/2 (1.72) (1.4)34.5) 0.35 + 2.58 = 67.3 t/m
2 

con lo cual se cumple la desigualdad 

37.5 < 67.3 

'SEGUNDA COMBINACION 

Q = 80.55 t 

Las dimensiones de la zapata son: 

B = 1.4 m y L = 2.0 m 

De acuerdo al inciso J.J.l.c de las N.T.C.D.C.C., debido al efecto 

de las fuerzas sismicas y a la excentricidad "e", las dimensiones 

efectivas para efecto de análisis serán: 

B' = B - 2e y L' = L - 2e (EC. 5 N.T.C.D.C.C.) 

~ En el marco 2 (dirección "y"): 

e = MvfQ donde Hv = 24. lJ t.m 

e = 24.13/80.55 = 0.299 m 

L' = 2.0 - 2(0.299) = l. 4 o m 

En el marco A (dirección "x"): 

Q = 80.55 t y Mv = 14.71 t.m 
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ESTADOS LIMITE DE SERVICIO 

En este tipo de,. suelos los asentamientos diferidos son pequeños y 

los que ocurren son prácticamente instantáneos. El inciso 3. 3. 2 de 

las N.T.C.D.C.C. indica que se pueden calcular usando los resultados 

de la teoría de la elasticidad. En este ejemplo se utilizan el 

criterio de Steinbrenner para la determinación de asentamientos 

inmediatc~, el cual es válido para cuantificar la deformación en la 

esquina de un rectángulo cargado. Este criterio establece lo 

siguiente: 

ec. III.l.l 

donde: 

~p0 asentamiento en una esquina del área cargada (m) 

q carga uniformemente repartida (tjm2
) 

ancho del rectángulo cargado (m) b 

E módulo de deformación tangente inicial de la curva 

esfuerzo-deformación unitaria (tjm2
) 

relación de Poisson 

factores que dependen de la relación D/b y 1/b 

donde D, es el espesor del estrato considerado a partir de la 

profundidad de desplante (m) , y 1 es el largo del área cargada (m) . 

Para estimar el asentamiento al centro de la zapata localizada en 

los ejes 2-A (Fig. III.1.2a) utilizando la ecuación III.l.l., ésta 

se divide en cuatro partes iguales y se calcula el asentamiento para 

uno de los cuadrantes, y la deformación obtenida se multiplica por 

cuatro. 
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En. el sentido perpendicular (para este caso la dirección X), las 

condiciones son~menos criticas, por lo que sólo se toma el 'JO% d 

efecto de la excentricidad en esta dirección 

N.T.D.S.) 

e = MV/QU = 14.71/80.55 = 0.182 m 

B' = 1.4 - O.J (2e) = 1.22 m 

y el área para análisis: 

A = 1.22 (1.40) = 2 
l. 71 m 

(sección 8. u 

En la desigualdad (2) N.T.C.D.C.C. el factor de carga (f) para esta 
e 

combinación de cargas es de 1.1 por lo que el primer término es: 

(80. 55) 
2 

(1.1)/1.71 = 51.8 tj~ 

Para el segundo término los factores 

analizarse cimientos rectangulurcs y sus 

siguientes: 

N = 62. J 
q 

y N = 31.2 
1 

Finalmente el segundo término es: 

N y N son afectados al 
Q 7 

valores definitivos-son 1 

[2.58(62.3 - 1) + 1/2 (1.72) (1.22) (31.2) l 0.35 + 2.58 
. 2 = 69.4 t¡m 

Por lo que también se cumple la desigualdad: 

51.8 < 69.4 

-- .. ~' 
' 
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Se tienen los siguientes datos: 

B = 1.4 m·, L = 2.0 2.8 2 
m .. a = m 

:tQ = 75 t 

75.0 26.78 t/m 
2 

q = = 
2.8 

D = 7.2 m 

y para la aplicación de la ec. III.1.1 

b = B/2 = 0.70 m 

1 = L/2 = l. o m 

con lo cual: 

F = O. 56 
1 

F
2 

=0.03 (Fig. III.l.2d) 

y con las caracteristicas del subsuelo:. 

E = 550 kgjcrn2 

u = 0.3 

el asentamiento inmediato en la esqu1na del rectángulo cargado es: 

llp = o. 18 cm 

por lo que el asentamiento al centro de la zapata será: 

Ap = 0.18 x 4 = 0.72 cm 
e 

y el asentamiento instantáneo representativo de toda la zapata se 

puede estimar corno: 

llp = 
2 

-3- llp centro= 0.4 cm 

... 
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Los asentamientos para las otras zapatas se obtienen de igual forma, 

siendo tanto el .valor medio como la relación entre asentamiento y 

claro (asentamiento diferencial), m~:nores a los limites en la Tabla 

II de las N.T.C.D.C.C. 

· III.l.3 Explicaciones adicionales 

Es importante reiterar, que los criterios expuestos en las 

"N.T.C.D.C.C. y su ejemplificación en el presente documento, no 

constituyen un método de diseño de cimentaciones, sino una forma de 

verificar que este diseño se encuentra dentro de limites que 

aseguren un comportamiento adecuado. 

Asimismo, cuando para el calculo de los asentamientos instantáneos 

se utilizan criterios basados en la teoría de la elasticidad, se 

debe considerar que el punto más importante, lo constituye la 

determinación de los ~arametros elásticos del suelo de cuya 

precisión dependerá la aproximación que tendrán los asentamientos '

calculados al compararlos con los reales. 
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III.7 

III. 7 .l. 

cimentación con filetes de punta 

Descripción conceptual de pilotes de punta 
\ 

El pilote de punta es un elemento estructural que se coloca en el 

interior del suelo para que la fuerza que se aplica en la pa_rte 

superior se transmita a un estrato resistente en la punta. 

En la ciudad de México el suelo tiene una deformación vertical que 

ocasiona que la interacción entre él y el pilote produzca una 

fricción negativa (Art. 225 del R.C.O.F.), acción que deberá tomarse 

en cuenta en la forma que señala el inciso 3.1 de las N.T.C.O.C.C., 

y e la capacidad de pilote por punta, se puede verificar con las 
r 

ecuaciones (9) ó (10) de las N.T.c.o.c.c. 

cuando el estrato en q1:e: se desplanta el pilote es de espesor 

pequeño comparado con el diámetro B, (3 ó 4 veces mayor el estrato), 

el manto subyacente se v~rificará para la capacidad de carga, con la 

ecuación (9) N.T.C.D.C.C., si el manto es cohesivo; o con la 

ecuación (lO) N.T.C.D.C.c. si es de un material friccionate y con 

los parámetros del estrato subyacente a fin de obtener la capacidad 

de carga de él; en cualquiera de las dos ecuaciones se aumenta el 

área transversal afectada A, en función del grueso del estrato. 

III.7.2. Ejemplo de pilotes de punta 

Se proyecta la construcción de un edificio para oficinas; sótano, 

que se utilizará como estacionamiento, planta baja, 11 niveles y 

azotea, cuyas caracteristicas se muestran en la Fig. III. 7. 2a y 

III.7.2b. Se clasifica en el subgrupo B1 (Art. 174 II.a, del 

R.C.O.F.). Se propone una cimentación con cajón, apoyada sobre 

pilotes de punta como se puede ver en el esquema de ella en las 

Figs. III.7.2b y g, donde se muestra que el cajón de desplante va 

-3.90 m de profundidad, las contratrabes se llevan hasta la cota 
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-7.70 m, los pilotes de S·:!CCión circular, con 50 cm de diámetro se 

desplantarán a -40.5 m. el nivel de agua superficial se determinó a 

-2.50 m. 

El proyecto requiere 210 pilotes. Con estas consideraciones se 

revisará la seguridad de la estructura. 

De acuerdo a la zonificación mostrada en la Fig. 1 N.T.c.o.c.c., el 

edificio se localiza det1tro de la Zona III (Art. 219 del R.C.D.F.), 

lo cual se comprobó en los sondeos realizados, como se puede ver en 

las Figs. III.7.2.c, III.7.2.d y III.7.2.e. 

El Articulo 182 del R. e. D.F. indica que toda estructura y cada una 

de sus partes, no deben rebasar ningún· estado limite de falla (ELF) 

ni ningún estado limite de servicio (ELS), con las combinaciones de 

carga fijadas por el Art. 188 R.C.D.F. El inciso 3.1 de las 

N.T.C.D.C.C.especifica ·~erificar la cimentación con los dos tipos de 

combinaciones de carga señaladas por el mencionado Art. 188, las 

cuales para este ejemplo son: 

I. Primer tipo de combinación: Acciones permanentes más acciones 

variables. 

carga muerta= 0.74 tjm 2 (valor medio de la carga muerta en 

cada nivel) incluyendo el peso de la estructura de la 

cimentación que se está verificando. 

Carga viva media= 0.1 tjm2 

Carga total (incluyendo carga viva 

Peso unitario medio = 11.38 tjm 2 

azotea). Para evaluar efectos a 

R.C.D.F.). 

Carga viva máxima = 0.25 tjm2 

media) = 0.84 t;m2 

(13.55 losas incluyendo 

largo plazo (Art. 188 

Carga total (incluyendo carga viva máxima) = 0.99 t;m2 

. -
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II. 

Peso unitario máximo 

ELF. 

2 = 13.42 t¡m. Para revisión 

Peso de }a estructura primera combinación, ELF 

w = 20.638 t 
• 

de los 

Momento estático alrededor del eje y-y producido por la 

excentridad de las cargas = 13,002 t-m 

Segundo tipo de combinación: Acciones permanentes, más 

acciones variables y acciones accidentales, (en este caso el 

sismo). 

Carga muerta= 0.74 t¡m2 

Carga viva instantánea = 0.18 tjm2 

Carga total (incluyendo carqa viva instantánea = 0.92 tjm
2

) 

Peso unitario instantáneo= 12.47 tjm 2 (13.55 pisos 

incluye azotea) 

Peso de la estructura para la segunda combinación, ELF 

W • 19,178 ton 
e2 

Coeficiente sísmico C = 0.4 Art. 206 R.C.D.F. 

Factor de comportamiento sísmico Q = 4 Titulo 5 ·-· N.T.C.D.C.C. 

Momento de volteo alrededor del eje x-x en la base de la 

cimentación. Debe tomarse en cuenta el momento producido 

por la exentricidad de las cargas estáticas, pero en esta 

dirección hay simetría en ellas por lo que este momento es 

nulo y el valor de el es por sismo: 

M =44,830t-m .. 

' ' 
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Momento reducido M' = M 0.8 = 35,864 t-m 
XX XX 

Cortante en la base V = 1,918 t 
• 

Momento de volteo alrededor del eje yy tomando la 

excentricidad de cargas, 

que M = 57,832 t-m 

que da M+ .. . 
YY 

Momento r,educido M' = M 
· yy a•v 

+ O. 8 M 

= 13,002 + 0.8 (44,830) 

~ .:8,866 t-m 

mayor que 1,918 ton x 40.8 m 
J 

el inciso 8.5 N.T.C.D.S. 

Cortante en la base V = 1,635 t 
y 

•• 

= 

= 13,002 t-m por lo 

26,085 t-m como pide 

El análisis sísmico se hizo utilizando el método estático ya que la 

estructura no pasa de 60 m (inciso 2.1 N:T.C.D.S.); el momento de 

volteo en la base de la cimentación se redujo, como indica el inciso 

8.5 de las N.T.C.D.S., al multiplicarse por 0.8, ya que z =o. 

El inciso 3.6.1 de las N.T.C.D.c.c. indica se analice (a) un solo , 

pilote, (b) subgrupos y (e) el conjunto global de pilotes. 

Así se nombrará: 

I . ELF (a) 

I. ELF (b) 

f imilmente; 

el ELF la I combinación de cargas para el caso (a): 

para el caso (b) y primera combinación de cargas 

I . ELF (e) para el conjunto de pilotes. De modo análogo se hace 

con la segunda combinación de cargas y el estado limite de la 

falla para (a), (b) y (e): II. ELF (a,b y e). Se procede de forma 

similar para ELS. 

La verificación de la seguridad para ELF será con: 

!:QF < R 
e 

des(?) N.T.c.o.c.c. 

414 



' , 

donde el primer mi.: naco es la suma de cargas con sus 

correspondientes factores de carga y R, según indica la .sección 

3.6 de las N.T.c.o.c.~ .• la suma de las capacidades de carga 

individuales de los pilotes, la de grupos o la del:conjunto global 

de los mismos. 

SOLUCION 

La edificación se clasifica en el rubro de "CONSTRUCCIONES PESADAS, 

'· EXTENSAS O CON EXChVhCIONES PROFUNDAS" (Tabla I, inciso B de las 

N.T.C.D.C.C.), debido a que cumple con: 

w > 5 t/m p > 120 m Dr>2.5m 

cumpliendo lo orden acr. por el Art. 2 2 o R. C.D. F. 

siguiente programa de eYploraciones . 

se planteó el 

a) La realización de dos sondeos de penetración estándar 

(S. P.E.) y uno mixto (S.M.) hasta 18 m bajo. la primera 

capa resistente. Su localización se muestra en la Fig. 

III.7.2a. En ellos se obtuvieron muestras alteradas e 

inalteradas para las pruebas de laboratorio definidas en 

el inciso 2.3 de las N.T.C.D.C.C., y cuyos resultados se 

muestran en las Figs. III. 7. 2c, 2d y 2e. En el sondeo 

mixto Fig. III.7.2e se extrajo una muestra inalterada, con 
' tubo shelby dentado operado a rotación, de la que se 

determinó - = 40° en una ·serie de pruebas triaxiales 

consolidadas drenadas con medida de presi9n de poro, 

corroborando el resultado con la estimación de la fricción 

interna con la penetración estándar. 
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b) Investigación del hundimiento regional e instalación de 

piezómetros en el predio con antelación a la const~ucción. 

La localización de ellos se muestra en 1~ Fig. III.7.2a. Y 

permitieron conocer las variaciones de presión neutra que 

se utilizan en la obtención de las presiones efectivas P , 
V 

e) 

III.7.2f.·El hundimiento regional se estimó de la referencia 

16 de las N.T.C.o.c.c. ·y resultó en 19BB de 20 cm;año. 

Lo cual ocasionara que la adherencia negativa se presente a 

corto plazo. 

Al edificio vecino la adherencia le ha ocasionado un 

incremento de carga que todavia ha impedido la emersión, lo 

que significa que las cargas transmitidas por los pilotes 
.' 

(incluyendo la adherencia negativa) han originado en las 

capas subyacentes deformaciones de 20 cm. 

En el ejemplo se utilizó un corte estratigráfico 

simplificado 

obtuvo ··de 

como lo muestra 

los sondeos SPl, 

la Fig. 

SP2 y 

III.7.2g, el cual se 

SM; en esta figura 

tambiérr se resume la información sobre la cimentación. 

Inspección del terreno para determinar; la existencia de 

restos arqueológicos, el tipo, estado y comportamiento de 

las construcciones vecinas respecto a su estabilidad, 

hundimiento, emersión, agrietamientos, desplome y 

antecedentes de construcciones en el predio a fin de 

obtener la magnitud y duración de las cargas que ha 

sufrido el lote, Fig. III.7.2a. 

I. ELF (a) . Pilote individual: ELF para primera combinación de cargas. 

Para hacer la revisión primeramente se estima la capacidad de carga 

por punta del pilote, que se propone hincar 0.50 cm dentro del manto 

resistente. 
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Los diagramas de presiones verticales totales, efectivas y neutras 

de la Fig. III.7.2f muestran los valores:. 

Presión vertical 

Presión vertical 

2 total = Pv = 55.50 t¡m 
- 2 efectiva = Pv = 32.50 t/rn 

La presión vertical efectiva se obtuvo de la distribución de 

presione~ piezométricas que existen en el sitio, las que se 

encuentran abatidas respecto a la hidrostática principalmente cerca 

de los estratos permeables, como sucede en las Zonas II y III de la 

' ciudad de México. 

Los pilotes de concreto proyectados tienen las siguientes 

características: 

Resistencia a la ruptura f'c = 300 k¡crn 

Diámetro' B = o. 5 m 

Area de sección transversal A " 0.20 rn2 

' p 
Longitud del pilote, contada a partir del desplante de lai 

contratrabes = 32.8 m 

Longitud empotrada del pilote, Le= 0.5 m 

Factor de resistencia indicado en 3.2 de las N.T.C.D.C.C. 

FR = 0.35 

La capacidad de carga por punta se obtiene de: 

e = 
p 

p J A 
V p 

• Se tienen dos valores para N y siendo 
q 

Le = -B- 1 e 4 tan (45° + p/2) 

ec(lO) N.T.C.D.C.C. 
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En la ec. 10 de las N.T.C.D.e.e., se utilizará: 

N• = Nrnin + Le (Nmax - Nmin) 1 (4B tan (45° + 1/>/2)] 
q 

• 
Para .p = 40°, Nmin = 78 y Nmax = 350, N = 109.7 

q 

sustituyendo los valores anteriores en la ecuación (10) N.T.e.o.e.e. 

se obtiene: 

e = (32.5 X 109.7 X .35 +55) 0.2 
p 

e = 260.5 ton 
p 

Cálculo de la fricción negativa (pilote individual) 

Primera combinac'ión de cargas 

I.ELF(a). En el pilote además de la capacidad de carga por punta, 

se tiene la de fuste, la cual debido al proceso de consolidación de 

la ciudad en el sitio se hace negativa (ver Fig. III.7.3a en 

' explicaciones adicionales III.7.3) y dado que la deformación en la 

zona es de 20 cmjaño y el desplazamiento para tener la adherencia 

negativa es de 3 mm, (ver Fig. III.7.3a(4) en subcapitulo III.7.3) 

en menos de un mes se tendrá adherencia negativa en todo el pilote. 

En esta condición en la LQF en la desigualdad (7) N.T.e.o.e.e., hay 
e 

que agregar la adherencia negativa mencionada en 3.5.1 N.T.e.o.e.e. 

y aplicarle el factor de carga F = 1.1 que especifica el inciso 3.2 
e 

de las N.T.e.o.e.c. 

\ 

418 



F~ =ALXF 

AL = 51.5 m
2 

F = 16. t¡m2 • Adherencia media de perfil estratigráfico 

Sustituyendo valores, se obtiene la adherencia media total: 

FN = 82. 5 ton 

' La carga estática en el primer tipo de combinación para los 210 

'pilotes proyectados es de 21,324/210 = 101.5 ton, más el peso del 

pilote 15.5 ton, hace 117 ton y el factor de carga que le 

corresponde F = 1.4 (Art. 194 R.C.D.F.); por lo que: 
e 

¿QFF = 117 X 1.4 + 82.5 X 1.1 = 254.4 ton 
e 

y como R 

N.T.c.o.c.c. 
= e en 

p 

quedan: 

254 < 260.5 

los pilotes de punta, 

y se satisface 

la des(7) de las 

Los pilotes del proyecto, ya mencionados al inicio del ejemplo se 

distribuyen separándolos 3 veces el diámetro entre ejes 

(3 x 0.5 = 1.5 m) y tomando en cuenta las cargas de cada columna se 

", obtuvo la planta de pilotes mostrada en la Fig. III. 7. 2h, con la 

cual se verificarán las condiciones de los subgrupos y del conjunto 

total. 

I.ELF(b). Análisis por subgrupos de pilotes 

Se ejemplifica el análisis con el grupo de 7 pilotes (Fig. III.7.2h) 

que tiene las siguientes caracteristicas: 

A 

B 

2 = 10.5 m.· 

= 3.0 m 
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Le 
p 
• 

AL 
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"' 
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= 

= 

0.5 

13 
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0.5 
3.0 

m 
m 

2 
m 

' 
= 0.17 < 4 tang ( 45 + IP/2) 

condiciones sustituidas en la ecuación (10) de las 

' N. T. e . o . e . e . da e 
p 

punta es mayor que 

= 13.108 ton para 7 pilotes, la capacidad de 

= (7 x 117)1.4+ 682.2 x 1.1 = 1897 ton, la ¿QF 
e 

donde F = 682.2 ton para los 7 pilotes, se obtiene más adelante. 
N 

Por lo cual se analizarán las condiciones que este agrupamiento 

produce en la 2a. capa arcillosa. 

De los resultados de las pruebas de compresión triaxial en la 

segunda capa compresible se obtuvo una cohesión de: 

y "' = o 

.··• 
A la profundidad en que empieza la segunda capa arcillosa 44 m ver 

Fig. III.7.2f se tiene una presión vertical total: 

P = 61 t;m2 

V 

utilizando la ecuación (9) de las N.T.e.o.e.e. 

donde 

e = 
p 

• 
N - 7 ·, e - F = 0.:15 

R 

y A = 
p 

33.4 rn
2 

dado que se amplia el área afectada por el subgrupo y 

que en este caso.se supone con un angula de 70° corno muestra la Fig. 

III.7.2i (lo cual es conservador). 
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Efectuando operaciones se tiene: 

e = 2,303 ton 
p 

' 

LA FRICCION NEGATIVA EN EL SUGRUPO DE PILOTES 

I. ELF (b) . En forma análoga a la del pilote individual, se tiene: 

donde: 

A 
L 

f 

F = A * f 
N L 

2 = 426.4 m 
2 = 1.6 tjm sustituyendo 

FH = 682.2 ton 

Para el subgrupo de 7 pilotes se tiene una carga vertical 

de 101.5 x 7 = 710.5. 

De la des(7) N.T.C.D.e.e. 

(Peso propio por pilote) 

por pilote) F < e 
e p 

F + F * F + 
e n e 

7 (15.5) 1.4 + (682.2) 1.1 + 7 (lOL5l 1.4 <e 
p 

1,897 ton< 2,303 ton 

(carga vertical 

cumple el subgrupo de pilotes por capacidad de carga. 

De forma análoga.se verifican los otros grupos. 
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I.ELF(c). Análisis para el grupo total de pilotes. 

El 11ltimo an~lisis ELF para la primera combinación se hace con el 

grupo total de pilotes. 

La planta total es: 

A = 22.2 m x 69.3 m = 1,538.5 m2 
p 

utilizando los valores establecidos para el caso de un pilote y en 

la ec. (10) N.T.C.D.c.c., se tiene una capacidad de punta de: 

+ P) A = (32.5 X 109.7 X .35 +55) 1,538.5 
V p 

= 2,004.416 t ec.(lO) N.T.C.D.C.C. 

Dado que la capa de apoyo es muy delgada en comparación con las 

dimensiones del área cargada, se verifica lo que sucederá en la 2a. 

capa deformable, utilizan'clo la ec. (9) de las N.T.C.D.C.C. 

suponiendo que el área A no se amplia. 
p 

ec.(9) N.T.c.o.c.c. 

sustituyendo los 

para el grupo de 

valores ya establecidos para el caso de un pilote, 

7 y con 
• o 

N = 7 para ~ = O 
e 

e = (3.25 (7) (0.35) + 61) 1,538.5 
p 

e = 106,064 t 
p i 

¡ 
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Se continúa el ejemplo_ que se está desarrollando con este valor de 

e que es más pequeño que el obtenido con la ec.(lO) N.T.C.D.C.C. en 
p 

la cota 40.5, y si se toma en cuenta que no se ha considerado la 

ampliación del área A , de la cota 40.5 a 44 m, los resultados son 
p 

conservadores. al cumplirse las des(7) de las N.T.c.o.c.c. 

Fricción negativa para el total de los pilotes. 

I.ELF (e). 

AL = 2 (22.2 + 69.3) 32.8 6,002 2 = m 

f = 1.6 t;m 

FN = 9,603 ton 

Considerando 210 pilotes y utilizando des(7) N.T.C.D.C.C. con 

Peso total del edificio= 20,638 ton 

Peso propio del pilotes = 15.5 ton 

FN = 9,603 ton 

1.4 (20,638) + (15,5 x 210¡ 1,4 + (9,603) 1.1 <e 
p 

45.635 < 106,064 ton 

El grupo total de pilotes satisface la desigualdad (7) de las 

N.T.C.D.C.C. 

II.ELF(a). Análisis para un pilote. 

Segunda combinación de cargas 

La revisión del Estado Limite de Falla para la segunda combinación 

de cargas, que en este ejemplo incluye el efecto sísmico, se realizó 

primeramente para un pilote. 
/,.-. 

423 



'· 

' 1 

El peso unitario instantáneo es de 12.88 t;m, y del análisis sísmico 

de· la estructura se tie~•e que los momentos reducidos (ver segundo 

tipo de combinación al principio de este ejemplo) son: 

M' 
XX 

M' 
YY 

= 35,864 t-m 
·' = 48,866 t-m 

al utilizar: 

AQ = 

Corno en el 

n 

:z 2 
XI l 

n 

:z 2 
yl l 

= 

= 

M 
y y 

X + 
J 

ejemplo de 

73,390 2 
m 

9,989 2 m 

M 
XX 

''). 3 

pilotes de fricción se 

l>Q = 
48,866 

( + 0.30 35,864 
•J 73,390 9,989 J 

y !J.'Q = 0.3 18,866 
X + 35,864 

•J 73,390 J 9,989 

para el pilote más afectado 

.XJ = 34.6 m YJ = 11.1 m 

!J.Q = 
•J 

35 6 t 

ll'Q = 46.8 t 
sj 

obtiene: 

YJ 

yl 
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En la des(7) N.T.c.o.c.c. 

donde: l:QF = F (W + 
o e p 

w 
•2 

No 

\ 

+ F + Q) 
N o 

=suma de incrementos de carga netos (Q), afectados por el 

factor de carga F 
e 

F = factor de carga especificado en inciso II Art. 194 
e 

R.C.D.F. 
w = peso del pilote = 15.5 ton 

p 

w = peso de la estructura II combinación = 19,178 ton 
e2 

No = número de pilotes = 20 

FN = fricción negativa= 82.4 ton 

o. = incremento de carga debida al sismo. Para el más cargado 

= 46.8 t 

e = capacidad de punta del pilote = 260.5 ton 
p 

sustituyendo 

L:QF = 259.7 ton 
e 

R = e = 260.5 
p 

259.7 < 260.5 aceptable 

II.ELF(c). 

En el grupo total de pilotes, si se considera que cada pilote tiene 

un incremento de 46.8 ton, lo cual resulta muy conservador, se 

ejercerán por el sismo 110 x 46.8 = 5,148 t y sustituyendo en la 

des(7) N.T.c.o.c,c. 
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1.1 [210pil x 15.5 t¡pi + 19,178 t + 9,603 + 5,14Bt] < e 
40,902 t < 117,722 t 

El subgrupo (b) analizado anteriormente para la I combinación de 

cargas también comprueba la des(7) N.T.C.D.C.C., para la II 

combinación. 

Comprobación respecto al esfuerzo cortante en la cabeza de los 

pilotes. 

V = No 
1,918 t 
210 pü = 9.13 tjpil 

si 

sustituyendo 

A = área de corte = 
e 

B = 0.5 m 

n = 15 
rrB

2 

---4 
A = 2% • 

A 0.255 2 incluyendo el área = m 
e 

V = esfuerzo cortante medio en la 

3.6 2 
" kg/m , para un concreto de 

f 300 kgjcm 2 
aceptable = es 

e 

ESTADO LIMITE DE SERVICIO 

Primera combinación con carga viva 

I.ELS (a y b). 

+ n X A 
• 

de acero 

cabeza 

La revisión hecha del ELS para la primera combinación de cargas en 

el pilote aislado (a) y en subgrupo (b) de deformaciones menores que 

¡· 

1 
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-- --· --------··· ------- ---------------- 'J 
las que se provocan con el· grupo (e), por lo cual es el ünico que se 

ejemplifica. 

I.ELS(c) Para grupo total de pilotes 

Primera combinación de carga 

Los hundimientos de grupos 

estrato resistente bajo E:l 

estimar considerando la 

de pilotes de punta, apoyados sobre un 

cual hay suelos 

carga de la 

compresibles, se puede 

estructura repartida 

uniformemente en el are a piloteada. Los esfuerzos provocados_ en el 

subsuelo compresible se c~lculan en este ejemplo; con la teoria de 

Boussinesq, podrían calcularse con la solución de Fróhlich o tomarse 

el efecto de losa y las ceformaciones con la teoría de Consolidación 

de Terzaghi o 

·' 
Para el ejemplo que se esta resolviendo, en la Tabla 4 IIIo7.2 se 

tiene el incremento de esfuerzos en el centro del area cargada bajo 

la hipótesis de que la cimentación es totalmente flexible y se 

dibuja la gráfica en la Figo IIIo7o2jo 

Tabla 4 IIIo7o2 

INCREMENTO DE ESFUERZOS EN EL CENTRO DEL AREA CARGADA 

Z' X X/ z• = Yl Z' ÓG' = w w y m = n w o 
o 2 

m m m t;m 

5 34o65 11. 1 6o93 ' 2o22 Oo243 5.73 

8 34o65 11.1 4 o 3 3 l. 38 Oo227 5o36 

10o75 34o65 11.1 3o22 l. 03 Oo205 4.87 

13.25 34o65 11.1 2o61 Oo837 Oo189 4o46 

Z' es la profundidad bajo el estrato a que se calcula el esfuerzo 

.·• 
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El incremento de carga medio w, se obtuvo como se especifica en 3.4, 

N.T.C•D.C.C. carga media 11.38 tjm2
; excavación 3.9 m que será 

utilizada como garage, lo que da un descarga de 3.9 x 

1.4 tjm2 = 5.50. t/m y finalmente = 11.38 - 5.48 = 5.9 t;m. 

con los incrementos establecidos en la Tabla 4 III.7.2 se formó la 

Tabla 5 III.7.2. Usando las Figs. III.7.2k y k' para fijar el 

decremento de la relación de vacios ~e. Finalmente el asentamiento a 

largo plazo del punto central de la cimentación es de ~H = 0.43 m. 

TABLA 5 III. 7. 2 

~H 
~e H = z .. Po Pr ~e H 1 + e 

m m 

45.5 3 o 07 4.07 0.25 3 0.14 

48.5 3.95 4.49 0.25 3 0.14 

51.25 3.84 4.32 0.3 2.5 0.17 

53.75 3.73 4.17 0.25 2.5 0.14 

~H = 0.59 m 

z son las cotas medias. 

El hundimiento final, debido a la sobrecarga del subgrupo de pilotes 

es 0.59 m. El de la zona es del orden de 20 cm al afio, el total; y 

se constituye con la deformación de la la. capa deformable, ver Fig. 

III. 7. 2g y la deformación de los estratos más profundos; si se 

estima que el asentamiento de la la. capa donde se encuentran 

embebidos los pilotes contribuye con el 75% del total, esta 

deformación es la que puede hacer salir los pilotes ya que estos no 

se deforman y por consiguiente el enjutamiento que afecta al 

edificio es de 15 cm por lo cual en los cuatro primeros afies no 

emergerá la estructura. 
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Los asentamientos o desplomes por el sismo, se pueden dividir en dos 

efectos el provocado por un incremento de carga violento que.estaria 

dentro del rango elástico y que se produciría por el aumento de 

cargas debido al momento de volteo el cual se verificó tomando en 

cuenta que el factor de carga se reduce a 1.1, y el que se produce 

por el cambio en los parámetros mecánicos del subsuelo, efecto que 

se puede cuantificar como en las memorias del VII Congreso Nacional 

de Ingeniería Sísmica (Ovando, Loza y Romo) donde se explica como 

pueden estimarse los movimientos por acciones sísmicas. 

III.7.3. Explicaciones adicionales 

Debido a la subsidencia de las Zonas II y III de la ciudad de México 

la adherencia entre el suelo y el pilote produce un esfuerzo 

cortante en toda la superficie de éste. La magnitud de él varia con 

la tendencia a deslizarse del pilote dentro del suelo -la 

deformación que sufra aquél dentro de éste al cargarse la 

estructura- y aumenta hasta llegar al máximo que resista el conjunto 

pilote-suelo. En el caso de que el suelo sea coheaivo~friccionante, 

además de la adherencia se generan fricciones que .dependen del 

esfuerzo normal originado en la superficie de contacto entre pilote. 

y suelo. 

Cuando la adherencia en la interface pilote-suelo es mayor que la 

resistencia al corte dentro del material térreo, la capacidad 

perimetral de adherencia la da la resistencia al corte de él, ya que 

el pilote se deslizará dentro del estrato arrastrando una delgada 

capa. La falla se producirá cerca del pilote y no en la superficie 

de contacto. Este razonamiento es válido para el caso de 

suelos cohesivos o suelos cohesivos friccionantes. 

En la Fig. III.7.3a se ilustran los fenómenos que se provocan en los 

pilotes de punta, debido al proceso de consolidación que sufre la 

ciudad de México en la Zonas II y III. 
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La Fig. III. 7. :la ( 1) muestra la variación· de los desplazamientos 

Ap
1 

que sufre la ·interface entre pilote y suelo al cargars.e aquél 

con ~Q, movimientos producidos por la deformación del material del 

pilote y por la introducción de la punta del mismo en la capa dura 

al colocarse la fuerza I:Q. El desplazamiento del pilote hacia abaj.o 

hace que en cada cota el suelo tenga un movimiento aparente hacia 

arriba respecto al pilote y se considera positivo. 

La fuerza al aplicarse será resistida por la capacidad de adherencia 

del pilote desarrollada para cada magnitud de movimiento que se 

obtiene de la Fig. III. 7. 3a ( 3) y se completa con la parte de la 

capacidad de punta que sea necesaria. Lo anterior se puede expresar 

como: 

R = C + C' 
p rt p t 

donde: 

R es la capacidad·de carga del pilote . 
p 

e 
Ft 

es la capacidad del pilote por adherencia para el tiempo:-t 

e' es la capacidad de la punta del pilote necesaria para 
pl 

equilibrar R en el mismo tiempo t 
p 

en se puede obtener con la ecuación S de las N.T. e. o. c. e., si se 

toma f corno variable que depende del movimiento que en cada nivel 

haya tenido el suelo respecto al pilote, movimiento que dependerá de 
t. 

e;, deberá ser menor que los valores obtenidos con la ec. 9 y ec. 

10 de las N.T.C.D.c.c., segun el suelo de apoyo de la punta, sea 

cohesivo o friccionante. 
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La Fig. III.7.3a(2) muestra la variación del asentamiento ~e cada 

nivel del manto deformable en que está embebido el pilote debido al 

proceso de consolidación, para un tiempo t
1 

postérior al to en que 

se colocó ~Q. Este asentamiento hace que el suelo, en cada cota, se 

desplace hacia abajo respecto al pilote y es de sentido contrario al 

producido al cargarse inicialmente el pilote y aumentará mientras 

continúe el hundimiento de la ciudad. En la misma Fig. III.7.3a(2) 

para el tiempo t se han sumado los desplazamientos del pilote y del 
1 . 

terreno. La suma a lo alto del pilote produce una región de 

desplazamiento negativo (som mayores los movimientos del suelo que 

los originales del pilote) y otra de desplazamientos positivos (son 

mayores los del pilote que los del suelo). 

El pilote tiene una área .lateral, y la fuerza de adherencia 

desarrollada en ella se obtiene multiplicándola por la adherencia 

unitaria obtenida de la ecuación constitutiva de la 

Fig. III.7.3a(J). Así se obtiene la distribución de adherencia 

negativas y positivas a lo alto del pilote y se fija el eje neutro 

de él (ver Fig. III.7.Ja(4)). 

De la figura también se infiere que la adherencia negativa crece con 

el tiempo y si e no es suficiente, la punta se introduce en el 
p 

estrato resistente y el pilote es de fricción. 

Si la capa de apoyo de los pilotes es suficientemente resistente y 

el manto de suelo donde están embebidos los pilote~•, a nivel de la 

punta de ellos se deforma más que 

profundidad del nivel neutro (NN) 

el desplazamiento 6 propio, h, la 
p 

llega a hacerse igual a L longitud 

del pilote y no hay adherencia positiva. 

Para la exploración del sitio de la obra se optó por el programa 

expuesto; el cual rebasa los requisitos mínimos que se exigen en el 

Cap. 2. Investigación del Subsuelo de las N.T.C.D.C.C. para la Zona 

III, debido a la importancia de la obra y para tener seguridad sobre 
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la uniformidad 'de -·los estratos. La exploración debería haberse hecho 

aún más amplia,. si los resultados obtenidos hubieran mostrado 

discordancias importantes entre si, con las características de la 

región o con la experiencia del responsable de la solución del 

problema planteado. 

El pilote precolado se escoge por consideraciones de construcción y 

de economía. En la primera interviene la maquinaria de que se 

disponga, la posibilidad del traslado y aparejos para mover los 

tramos en que deberá dividirse. 

'· 
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8.1 Nota preliminar 

APUNTES DE CIMENTACIONES 

B. CIMENTACIONES PROFUNDAS 

Agustín Deméneghi Colina• 

se emplea una cimentación profunda cuando los estratos someros del 

subsuelo no tienen las características necesarias para soportar con 

seguridad las cargas que transmite una estructura, por lo que se hacé 

necesario apoyar los cimientos en estratos pr~fundos que tengan las 

condiciones necesarias para cumplir los requisitos de seguridad de 

una cimentación. 

Las cimentaciones profundas mas usuales para edificios son las pilas 

o pilotes, que son columnas que quedan dentro del subsuelo y c¡ue 

sirven para transmitir las cargas a estratos profundos. La diferencia 

entre pilas o pilotes estriba en el diámetro de su sección horizon

tal; en las primeras el diametro es mayor o igual que un metro, mien

tras que los pilotes suelen tener un lado o diametro menor o igual 

que 60 cm. Las pilas usualmente se construyen coladas en el lugar o 

con el procedimiento del ''pozo indio''; los pilotes se pueden colar en 

el lugar o colarse en la superficie del terreno e hincarse a golpes 

con un martinete (pilotes precolados) . 

Anteriormente era común utilizar pilotes de madera hincados a golpes, 

pero actualmente se emplean pilotes de concreto reforzado o concrete 

presforzado, o pilotes de acero. 

Un aspecto importante durante la construcción de pilas o pilotes 

consiste en verificar que estos elementos tengan una dirección lo mas 

cercana posible a la vertical. Las Normas de Cimentaciones 

especifican que "la desviación de la vertical del pilote no debcr.1 

* Profesor del Departamento de Geotecnia. División de Ingenien;• 

Civil, Topográfica y Geodésica. Facultad de Ingeniería. UN~~ 
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ser mayor que 3/100 de su longitud para pilotes de capacidad de car:;a 

por punta y de 6/100 en los otros casos''. 

Generalmente se recomienda que la separación entre los centros d.o 

pilotes con un diámetro ''d'' en su cabeza no sea menor que 2.5 d. 

si la separación es menor, el levantamiento del suelo producido pot· 

el hincado de los pilotes puede ser excesivo, y el hincado de cad:. 

pilote puede desplazar o levantar a los elementos adyacentes. Por 

otra parte, una separación mayor que 4 d puede ser muy costosa, por 

lo que la separación comúnmente oscila entre los limites anteriores 

(Terzaghi y Peck 1967). 

El hincado de los pilotes ocasiona desplazami~ntos del estrato 

blando, y una expansión de :a superficie del terreno, lo que produce 

un remoldeo del suelo y puede provocar daños a las estructuras 

colindantes. Para evitar esto, en ocasiones se hace una perforacién 

previa en los estratos blandos, cuya área suele ser de 1/2 a 2/3 del 

área de la sección transversal del pilote; es común que esta 

perforación se suspenda uno o dos metros arriba del nivel de 

desplante de los pilotes. 

Desde el punto de vista de trabajo físico de los pilotes, éstos se 

dividen en pilas o pilotes de punta, o pilotes de fricción. Los 

primeros transmiten las cargas de la estructura a un estrato profun

do resistente, mientras que los pilotes de fricción no alcanzan un 

material resistente, quedando "embebidos" en los estratos blandos, 

por lo que su capacidad de carga la proporciona fundamentalmente la 

fricción que se genera sobre el área lateral del pilote. 

Existen además pilotes de tipo especial que se emplean para ciertas 

condiciones 

regional. 

particulares, como cuando se presenta hundimiento 
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8.2 Pilas Q pilotes de punta 

El propósito de una cimentación a base de pilas o pilotes de punta e" 
transmitir las cargas de la estructura a estratos profundos que 

reúnan las condiciones necesarias para garantizar la estabilidad d~ 

la cimentación. 

Consideremos un edificio cimentado sobre pilotes de punta, como el 

mostrado en la fig B.l. Debido a que el conjunto de pilotes tiene un3 

rigidez mucho mayor que la del terreno adyacente a la losa de cimen

tación, en esta clase de cimentación la carga total del edificio la 

tornan los pilotes, y lo único que contribuye a la estabilidad de la 

cimentación es la subpresión de agua que se presenta en la losa d~ 

cimentación (fig 8.1). 

Estableciendo el equilibrio de fuerzas verticales 

donde 

¿ F 

w 
ed 

w 
pll 

u = 
e 

pa 

vert.lcales 
= - w 

ed 
- n w 

pll 

= peso total .. del 

+ u + n e 
pa 

edificio, 

cimentación, en toneladas 

= peso de un pilote, en toneladas 

subpresión de agua, en toneladas 

= o 

incluyendo 

= capacidad de carga admisible por punta 

toneladas 

n = número de pilotes 

De la ec 8.1 despejarnos el número de pilotes 

n = (W - U ) / (C - ¡.; ) 
e-d p.). p 1 i 

'· . 
( 8. 1) 

el cajón de 

del pilote, en 

( S . :: ~ 

La capacidad de carga admisible ·en la punta de un pilote se obtie.-,.:; 

de la siguiente forma 

e = e ¡ FS + u a 
pa pd P 

( 8. J) 

. ~-= 

.. ' 
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siendo e = pd 
e = pd 
FS = 

capacidac! de carga ultima en la punta del pilote 

q" a ( 8 • 4 ) 
p 

factor de seguridad, el cual, después de que se h.1n 

tomado en cuenta todos los factores que intervienen en 

la estabilidad de un pilote, no debe ser menor que ~ 

(Zeevaert 1973) 

u = presión hidráulica al nivel de desplante del pilote 

a = área de la sección transversal del pilote 
p 

Existen varias teorías para determinar la capacidad de carga ulti~n 

de un suelo qd (en unidades de esfuerzo). Veremos en este inciso el 

criterio de Zeevaert. 

Criterio de Zeevaert (1973) 

La capacidad de carga ultima del terreno de cimentación está dada por 

donde 

+ p' 
V 

N 
q 

(D 
r 

+ o. 1) ( 8. 5) 

a = factor de .forma, que para pilotes de sección cuadrad¿¡ 
1 

o circular vale 1.2 

e = cohesión del suelo 

p' = presión vertical efectiva al nivel de desplante del 
V 

pilote 

D = compacidad relativa del suelo 
r 

N y N son factores de capacidad de carga que dependen del 
e q 

ángulo de fricción interna ~ del suelo 

Los factores de 

que alcanza la 

capacidad de carga N 
e 

superficie de 'alla 

y N son función del desarrollo 
q 

del suelo (fig 8.2). Si los 

pilotes se apoyan sobre la superficie de un estrato resistente (sin 

penetrar dentro de él), entonces ~ = O y los factores valen: 

N = tan (45• + ~/2) 
e 

+ { exp [(3nj2- ~) tan f] - 1 } ¡ 2 cos2 (45" + ~/2) tan f 
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N = exp [ 
q 

(Jrr/2 - •1 ta11 • ] 1 2 
2 ces (45° + ./2) 

( 8 . 6 1 

( 8. 7 1 

Los pilotes pueden penet:-ac dentro del estrato resistente; Zeev;-,crt 

hace la hipótesis de qu·= el máximo desarrollo de la superficie de 

falla se alcanza para~= • (fig 8.2), en cuyo caso los factores ti y 

N valen 
Q 

N = tan ( 4 5° + • 1 2) 
e 

+ exp [(Jrr/2 + •1 tan • ] - 1 ) 1 2 
2 ces (45° + •121 tan • 

N = cos
2 

• exp [ 
q 

(Jrr/2 + •1 tan • J 1 2 
2 

ces 

( 8. 8) 

(45° + ,P/2) ( 8 . 9) 

Las distancias x y y ccrrespondientes al máximo desarrollo de la 

superficie de falla (fiq 8.2) están dadas por 

x = B ces ,P exp [(Jrr/4 + •12 ) tan •] 1 2 ces (45° + •121 ( s::. 1 o) 

y= B sen ¡p exp [(Jrr/4 + •12 tan • ] 1 2 ces (45° + IP/2) ( 8. 1l) 

Por lo tanto, si:; los pilot.es quedan apoyados sobre la superficie del 

terreno resistente, se emplean las ecs 8. 6 y 8. 7 Si los pi l'otes 

penetran dentro del estl·i..to resistente una distancia mayor o igual 

que "y" (dada por la ec 8.11), se usan las· ecs 8.8 y 8.9 Si los 

pilotes penetran una distancia menor que ''Y'' , se interpola entre los 

casos anteriores. 

Con frecuenc'ia las operaciones de construcción de pilas o pilotes 

producen remoldeo del suelo blando alrededor de estos elementos, por 

lo que se presenta el fenómeno de fricción negativa, que consiste en 

que el terreno alrededor del pilote se desplaza hacia abajo, "colgán

dose'' del mismo (fig B.J). Este fenómeno también ocurre en las 

localidades donde existe hundimiento regional de la superficie del 

terreno, producido por la consolidación debida al bombeo del aguct Llcl 

subsuelo. La fricción negativa se suma a las acciones que obran sol..ln., 

el pilote, reduciendo la capacidad de carga de éste, en la fon:~il 
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siguiente 

Pero 

y 

.. 

e pd 

qd 

e pd 

= 

= 

u = P. 

ex ( e 
1 u 

qd a + p 

- p' 
V 

N + p' N (D + o. 1) 
e V q ' 

u a - FN p 

e = ex e N ( D + O. 1) a +(ex N ( D + O. 1) - 1] p' a + p a - FN 
pd lucr pL.!lq r vp vp 

Pero 

ex N [(D + 0.1)- 1] p' a;; ex N [(D + 0.1) 
lq r vplq r 

.. e = ex
1 

(e N + p' N ) ( D + o. 1) a + p a - FN 
pd e v q r p v p 

p' a 
V p 

(8.12) 

Para obtener la capacidad de carga admisible, el factor de seguridad 

se aplica al primer término del segundo miembro 

e = [ex (e N + p' N ) ( D + O. 1) / FS + p ] a - FN 
p• 1 e v q r v p 

(8.13j 

siendo FN la fricción negativa que obra sobre el pilote. 

Fricción negativa 

Veremos a continuación el método simplificado de Zeevaert (1973) para 

valuar la fricción negativa. La transferencia de carga de suelo sobre 

pilote, en una altura dz de pilote, esta dada por (fig 8.4) 

[8(FN)/8z] dz = 2 rr r s dz 

Denominemos w al perimetro del pilote w = 2 rr r (8.14) 

d ( FN) = w s dz y FN = J L W S dz (8.15) 
o 
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La resistencia al corte "s" esta dada por 

s ; p tan tP 
h p 

donde pn ; presión horizontal sobre el pilote 

¡pP ; angula de fricción interna entre suelo y pilote 

Valuemos a continuación la 

cohesión "e" 1 del angula "tP" 

auxilio de la fig 8.5 se puede 

presión horizontal en función 

y de la presión vertical p 
V 

demostrar que 

(R. 16) 

de let 

Con el 

p ; p (1 -
h V 

2 sen tP) 1 ( 1 + tP) - 2 e sen tP ces ~ 1 (1 + sen~ ~) 
(8 .17) 

En la arcilla de la ciudad de México se ha observado (Zeevaert 1~73) 

que 

al 

el hincado de los pilotes produce un remoldeo del suelo que•rodea 

pi lote, formandose un anillo de suelo alterado al rededor del 

pilote, en el que ocurre un incremento de presión hidraulica, el cual 

se disipa tan propnto como el agua fluye hacia el suelo circundante y 

hacia el propio pilote si éste está formado por madera o concreto; un 

delgado anillo de suelo perfectamente remoldeado se conso1 ida cnn ·.·:¡:, 

el tiempo y el suelo tiende a ganar resistencia con este proceso. Cl 

incremento de resistencia es máximo en la interfase entre el fuste 

del pilote y el suelo, donde se presenta el fenómeno de adherencia 

entre estos materiales. La resistencia al corte exhibe un valor 

mínimo 

centro 

a una distancia de aproximadamente r = 1. 05 r 
o 

del pilote, radio del pilote. donde r es el 
o 

a partir de>l 

La arcilla 

remoldeada se comporta a largo plazo como un material puramente 

friccionante, con la siguiente ley de resistencia (Zeevaert 1973) 

S = p' tan tP con e = o 
h p 

Haciendo e o en la e e B. 17 

p' p' ( 1 
2 tP) 1 (1 + 2 

tP) ; - sen sen 
" V 
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Por lo tanto s = p' [ ( 1 - sen2 
¡f¡) 1 ( 1 + 

V 

2 sen cfJ)]tancfJ 
p 

Sean N' ( 1 
2 

1$) 1 (1 
2 

,P) = + sen - sen 

"' 
N' ~an 

"' 
(1 

2 
cfJ) 1 (1 

2 
cfJ) y K¡f¡ = tan 

"' 1 = - sen + sen 
p 

"' 
p 

6 
la fig 8.,5 ' p' p' 1!. p' De = -

V vo V 

.. S = K¡f¡ p' = K¡f¡ (p' - 1!. p') 
V vo V 

Sustituyendo en la ec 8.15 

FN J L w K¡f¡ ( p' - 1!. p' ) dz 
o vo V 

FN = J L w Kc/J p~o dz - J L w KcfJ [J. p' dz 
o o V 

FN = w K¡f¡ J L ' dz - w K¡p J L 1!. p' dz 
o PVO o V 

( 8. 13) 

(8 .19) 

La forma de la curva de p' es similar a la de una parábola (fig 8.6), 
V 

por lo que la integral del segundo término del segundo miembro de la 

ec 8.19 vale aproximadamente 

W K J L [J. p' dz ;¡ t. p' L 1 3 
f/J O V V 

Sustituyendo en la ec 8.19 

FN L 
= w K,. J p' dz - w K,. 11 p' L 1 3 

'r' O VO 't' V 
(8. 20) 

Pero FN=a't:.p' 
V 

t. p' = FN 1 a' 
V 

(8.21) 

siendo a' el área tributaria del pilote. 

Sustituyendo la ec 8.21 en la ec 8.20 

FN = w K,. J L p' dz - w K FN L 1 3 a' 
'+' o vo 4J r-
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1 

Despejando FN: 

FN = ( w KfÍJ J
0 

t p :o dz ) / ( 1 + W K</J L / 3 a') 

siendo 

Kq¡ = tan </JP 1 N~ = tan </JP (1 - sen
2 

ljJ) 1 (1 + sen
2 

ljJ) (8.23) 

EJEMPLO 

Detenninar la capacidad de carga admisible por punta de un pilote 

apoyado en el .estrato 5 de la fig 8.7. El diámetro del pilote vale 

0.4 m y su longitud es 15.4 m. El area tributaria del pilote a' vale 

3.0 m2 En el estrato resistente cd = 3 t/m
2

, </Jd = 40° , D, = 0.85 : 

emplear un factor de seguridad FS = 2 • 

Solución 

a) Calculo d€.la fricción negativa 

Se emplean las fórmulas 

FN = ( W K J L p 1 dz ) / ( 1 + W Q o vo 
Kq¡Lf3a') 

La cantidad J t p' dz representa el are a bajo el 
o vo 

presión vertical efectiva. De acuerdo con la tabla 8.1: 

5l.ó7 t/m . 

w = 2 rr r , r = 1.0~ r = 1.05 (0.2) = 0.21 m 
o 

w = 1.319 m2 

(2.22) 

( 8. 2 1) 

diagrama l~~ 

J L p' dz = 
o vo 
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Empleando un valor de • = •. = 26' ~n la arcilla rcmoldeada alrcdcdo~ 

del pilote, K• = 0.3305 

L = 15.4 m 

Sustituyendo en la ec 8.22 

FN = 10. 83t 

b) Capacidad de carga del pilote 

La capacidad de carga admisible del pilote vale 

Para 

e = [ a:
1 

( cd N + p' N ) { D + O. 1) / FS + p ] a - FN 
pa e v q r v p 

(8.13) 

• = 

a =área del pilote= 0.126 m2 
p 

a: factor de forma, que para pilotes de sección cuadrada 
1 

o circular vale 1.2 
2 e = cohesión del suelo en prueba drenada = 3 t;m 

d 

p' = presión vertical efectiva al nivel de desplante del 
y 

pilote = p' - 11 p' 
· YO V 

!J. p' 
V 

= FN 1 a' = 10.831 3 = 3.61 tjm2 

P:. = presión efectiva inicial al nivel de desplante del 

pilote = 4. 8 3 t;m2 

p' 
V 

= 4.83 3.61 = 1.22 t;m2 

P. = presión 

= 19.23 

total al nivel de desplante del pilote 

t/m2 

D = compacidad relativa del suelo = 0.85 
r 

N y N son factores de capacidad de carga que dependen del 
e q 

ángulo de fricción interna • del suelo 

40° y /3 = o, sustituyendo en las e es 8.6 y 8.7 

N = 95.63 N = 81.24 
e q 

¡ : 

Sustituyendo en la ec 8.).-2 e = 1H.33 t •• 
/ \ 
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Cuando se tienen grupos de ¡:ilotes como el que se muestra en la figura 8.8, donde bajo el 
estrato resistente existen sedimentos áe ousistencia blanda. la capacidad de carga del grupo de acuerdo 
con Zc-evaen puede calcularse con la expresión: 

n D 

Qgu = 1.82a1 (2L + D) L e,· lil, + 4 (B+L) L So · liz 
o 

La ecuación de equilibrio de fuerzas queda: 

1 
w. • (FN), = (FS¡, Q., 

donde: 
W,: peso efectivo de, edificio 
(FN),: fricción negativa del grupo de pilotes. 

de donde el factor de segurictad para el grupo de pilotes resulta: 

(FS), = Q.,. 
Wa+(FN). 

Pilote-s de fricción 

l.a capacidad de carga de pilas o pilotes de fricción se calcula de acuerdo con Zeevac'rt. 
mediante las ~iguit.111C!S expresion1..~: 

~ta c.:xpresiün ~..-s Sl.mejame a la utilizada para calcular fricción negativa. 

En suelos blandos como los de la ciudad de México. deberá verificarse que no se rebase la 
resistencia al esfuerzo conante por fricción. de conformidad con lo que indica la figura 8.9. En tal caso 
la capacidad por fricción deberá c-alcularse con la expresión: 

donde: 

:0 d 

Q, = <FPl.. ] +!!J1· I (0.3q.). ru + O'bd. ap 
o :o 

qu: resistencia en compresión simple 
ül¡ = 1.1 (!lro) 

ap: área del pilote 
""': esfuer10 critico de comprensión al nivel de la punta del pilote . 

De la misma manera que para grupos de pilotes de punta, en el caso de pilotes de fricción 
debcTli revisarse la capacidad del grupo, según se muestra en la fig. 8.10, de acuerdo con la expresión. 

.. . , 
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" " 
Qgu = 4(L+B) ~> · d, + 3.64a, L L s .. · ÓJ, 

1 1 

y el factor de seguridad se calculani con 

(FS) = Q., 
"' Wa 
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ANALISIS SISMICO DE CIMENTACIONES 

Agustín Deméneghi Colina* 

Cuando se realiza el análisis sísmico de una cimentación, es usual que se cuente con un 
coeficiente sísmico para la región en cuestión, dado por el código del Estado donde se 
construirá la estructura correspondiente. Con este coeficiente sísmico se procede al análisis y 
diseño de la estructura, Incluyendo desde luego en este al de la estructura de Cimentación. 

S1n embargo, cuando el subsuelo del sitio está formado por sedimentos de consistencia 
blanda, se presenta un fenómeno de amplificación de las ondas sísmicas que llegan al lugar, 
el cual consiste en que, en la base constituida por terreno f1rme, se presenta una cierta 
aceleración, mientras que en la superficie del suelo blando, la aceleración puede ser varias 
veces mayor que la del terreno firme (figura 1). 

El comportamiento anterior se debe a que ocurre, por lo menos en forma parcial. la resonancia 
del suelo blando. Para ilustrar este fenómeno consideremos un sistema de un grado de 
libertad como el mostrado en la f1gura 2, en el que la base se somete a un movimiento dado 
por· 

x" =a D. sen D.t · 

La velocidad de la base vale 

y la aceleración 

X o= a0 COSO! 

xo=-aO'sennt 

La respuesta de la masa está dada por ( Newmark y Rosenblueth 1976) 

Desplazamiento relat1vo y= a B. sen(nt- <!>) 

Velocidad relativa y= aB,,cos(Ot-4>) 

Aceleración relat1va y=aB,cos(Ot-<1>) 

En las expresiones anteriores 

2 

1 -

1 r.~r 
• 
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Q 
2·~

O) 1 
<1> = a~g tan ---~-o -r:r 

úl 
1 

es la· frecuencia circular del sistema 

Los desplazamientos absolutos están dados por: 

Desplazamiento: X= X +V " . 

Velocidad. x = x,+ y 

Aceleración: X= X +v " . 
Def1n1mos el factor de amplificació.l de la aceleración como el cociente entre la máxima j 

aceleración absoluta de la masa y la máxima aceleración de la.base: 

r. = max' 1 mal' 

En la fig 3 se muestra la vanación de f. con el coc1ente T1 1 T, para amortiguamientos de 2 y 
1 O % del amortiguamiento crit1co 

Recordemos que los períodos están dados por 

T, = 2 " 1 cJ, ( masa que vibra ) y T = 2 n 1 O ( base ) 

Se observa en la f1gura 3 que la amplificación de la aceleración depende del cociente T, 1 T y 
del amortiguamiento La máxima amplificación se presenta cuando T 1 1 T; al aumentar el 
amort1guam1ento decrece el factor t • . Para T, 1 T ---> ~ la amplificación de la aceleración es 
nula 
Un fenómeno Similar sucede en el suelo blando, en el que éste hace las veces de la masa del 
e¡emplo anterior. Consideremos un estrato de espesor H como el Indicado en la figura 1, y 
supongamos que el desplazamiento de la base rígida está dado por 

Xa ( t) = e exp ( i o t) = e ( ces m+ 1 sen Ot ); i= Fl 
,--" 

1 
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lo que implica que la base tiene un movimiento armónico de frecuencia n. 

La solución del movimiento cuando existe amortiguamiento .cae en el campo de los números 
complejos, lo que conduce a que haya un cambio tanto en la amplitud como en la fase del 
movimiento. Definiendo la función de amplificación fa = A ( Q ) como valor absoluto del 
cociente de la máxima aceleración en la superficie del estrato entre la máxima aceleración en 
la base rigida, se obtiene ( Roesset 1969 ) 

A(Q)= 1 1 ~(cosh2acos'P+senh'a)sen'P --------------( 1) 

donde 

a= Hn~[~{[t + (r1n/G)'- 1]1[1+(TJQIG)']}] 1 J2c, -----( 2) 

p = hn~[ ~ {[1 + (TJn 1 GY + 1] 1[1 + (TJnl G)']}] 1 J2c,----- (3 J 

donde C, = -JG7P = velocidad de la onda de cortante en el suelo blando. 

q= amort1guam1ento del suelo blando 

Q = frecuencia circular. natural de la base rigida 
,., 

H = espesor del suelo blando 

G = módulo de rigidez al cortante dinámico del suelo blando 

p = masa especifica del suelo blando 

La respuesta depende de la hipótesis que se haga respecto al amortiguamiento. Se puede 
considerar que la viscosidad es inversamente proporcional a la frecuencia, de tal modo 
que qrl 1 G = 2 ~ sea una constante. Aplicando las ecuac1ones 1 a 3 se obtiene la respuesta 
del estrato 

Las frecuenc1as correspondientes a los modos naturales de vibrar del estrato se hallan con las 
s1guientes expresiones 

<·J = frecuencia circular del modo " n " de vibrar. 

w, = ( 2n -1 ) it J ( Ci 1 p j 1 2 H = ( 2n -1 ) it Cs 1 2H 

Para pequeños valores de ( q Q 1 G ), la función de amplificación, para los modos naturales de 
vibrar, vale aproximadamente ( Roesset 1969 ) : 
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A ( w, ) = 4 1 ( 2n - 1 ) rr ( 2 1; ) ( 5 ) 

1; = fracción del amortiguamiento critico. 

En la figura 4 se muestra la vanación de la función de amplificación con la frecuencia de 
vibrac1ón de la base f1rme, para un estrato de espesor H = 30.5 m, con una velocidad de la 
onda cortante en el suelo blando e, = 229 mis y un peso volumétrico del suelo y= 2 t 1 m3

. 

La función de amplificación se obtiene empleando las ecuaciones 1 a 3, considerando que 
q n 1 G = 21;. 

Vemos que la máxima respuesta se presenta cuando el terreno firme vibra con una frecuencia 
igual a la frecuencia correspondiente al pnmer modo de vibrar del estrato blando. Esto significa 
que si la frecuencia· dominante de las ondas sísmicas que arriban a un sitio coincide ó está 
cercana a la frecuenc1a del primer modo de vibrar de un estrato de suelo blando, la aceleración 
en la superficie de éste puede ser varias veces superior a la aceleración en el terreno firme. En 
este ejemplo la amplificación de la aceleración es de 3.18, para un amortiguamiento del suelo 
blando de 20 % del crítico. 

En forma aproximada se pueden calcular las frecuencias de vibración y los valores 
correspondientes a los ·· picos " de la función de amplificación ( figura 4 ), empleando las 
ecuac1ones 4 y 5. En la tabla 1 se presentan los resultados para los primeros cinco modos de 
v1brar. considerando un amortiguamiento del 20 % del amortiguamiento crítico. 

TABLA 1 

VALORES APROXIMADOS DE LA FUNeiON AMPLIFieAeiON A ( w") 

n w, 

1 11.78 
2 35.34 
3 58.90 
4 82.47 
5 106.3 

<·>o = ( 2n - 1) rr e, 1 2 H 

f = w, 1 2 " 

f T,n A ( w, l 
1.875 0.533 3.183 
5.625 0.178 1.061 
9.375 0.107 0.637 

13.125 0.076 0.455 
16.875 0.059 0.354 

A ( "'" ) = 4 1 ( 2n - 1 ) rr ( 2 ¡; ) 

Desafortunadamente, no se puede controlar la frecuencia dominante de vibración de las ondas 
sísm1cas que llegan a un sitio, en todo caso, es conveniente observar las frecuencias 
dominantes de los temblores que llegan a una localidad, para reconocer los estratos en los 
que se puede presentar el fenómeno de amplificación de aceleración que hemos comentado 
en los párrafos antenores. 
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El razonamiento anterior es válido también en términos de los periodos de vibración de ondas 
y suelo blando. Vemos que la máxim3 respuesta de aceleración se presenta cuando el periodo 
de vibración de la base firme coincide con el periodo natural del primer modo de vibrar, siendo 
esta respuesta de 3 18 en nuestro ejemplo ( figura 4 ). Es decir, la aceleración en la superficie 
del terreno blando será 3.18 veces mayor que la aceleración en la base, si el amortiguamiento 
del suelo es de 20%. Vemos entonces que la aceleración en la superficie del suelo blando 
depende fundamentalmente del coci€nte T,1 1 T, donde T,1 es el periodo natural de vibración 
del estrato blando y " T " es el per'odo dominante de vibración de las ondas sísmicas. 

Para un.estrato de suelo homogéneo (.figura 1 ),.los.periodos de vibración.están dados por 

T'"=4Hj(Gip) /(2n-1); n=1,2, .......... (6) 

n = 1, 2, .. 
donde p = masa especifica del suelo. 

G = módulo de rigidez al cortante dinámico del suelo. 

El primer modo de vibrar, ó modo fundamental, se obtiene paran =1 : T, 1 = 4H -J (p 1 G) 

Para la estimación del periodo natural de vibración de un suelo estratificado véase Zeevaert 
( 1973, 1980) •' 

El periodo de vibración de la estructura se halla con los métodos usuales del análisis 
estructural. S1n embargo, cuandc el terreno de Cimentación está formado por un suelo blando, 
es importante considerar además el efecto de balanceo y de traslación horizontal de la 
cimentación. Así, el periodo· de vibración acoplado de una estructura vale ( Normas de Sismo 

' 1987) 

donde 

T = 1T: + T: + T: 
\) O \. r 

To = periodo fundamental que tendria la estructura si se apoyara sobre una 
base rigida ( este periodo se debe a la flexibilidad prop1a de ia 
estructura ). 

T, =periodo natural que tendria la estructura si fuera infinitamente rígida y su 
base sólo pudiera trasladarse en la dirección que se analiza. 

T, = periodo natural que tendría la estructura si fuera infinitamente rígida y su 
base sólo pudiera girar con respecto a un eje horizontal que pasara por 
el centroide de la superficie de desplante de la estructura y fuera 
perpendicular a la dirección que se analiza. 

Para el cálculo de los periodos de vibrac1ón an!eriores, véase el Apéndice de las Normas de 
Sismo ( 1nciso A 7, interacción suelo- estructura). 

Una vez que se conocen los periodos de vibración del suelo T,1 y de la estructura T1, se 
puede emplear el espectro de respuesta sísmica de Zeevaert ( 1980 ) para la determinación 

, -- del factor de amplificación f, (figura 5 ), definido como el cociente de la máxima aceleración en 
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el centro de gravedad de la estructura entre la máxima aceleración en la superficie del terreno 
blando. 

Vemos en el espectro que la maxrma respuesta se obtiene cuando T, 1 T.,. Por lo vrsto 
anteriormente, no se puede evitar la amplificación de la aceleración de un suelo blando, pero 
sí es factible evitar que coincidan el período natural de vibración del suelo con el período 
natural de vibración de una estructura. 

La aceleración en la superficie del terreno la proporciona, en la Crudad de México, el 
Reglamento de Construcciones en las Normas de Sismo. Así, en el inciso 3 de éstas se señala 
que " la ordenada del espectro de aceleraciones para drseño sísmico " a " , expresada como 
fracción de la aceleracrón de la gravedad, está dada por la siguiente expresión : 

a = ( 1 + 3 T 1 T. ) C 1 4 , , si T es menor que T. 

La aceleración en la superficie del suelo se obtiene haciendo T = O en esta expresión ( pues 
para T = O la estructura vibra rgual que la superficie del terreno ), por lo tanto a = c. = C 1 4 en 
la superfrcie. 

Las aceleraciones para las drferentes zonas estratigráficas del Distrito Federal se presentan a 
contrnuación ( artículo 206 del Regla'llento ) : 

Zona Coeficiente Sísmico Coeficiente c. Aceleración 
e ( superficie ) ( superficie ) 

cm 1 s2 

I 0.16 0.04 39 
II 0.32 0.08 78 
III 0.40 0.10 98 

Vemos entonces que, por eJemplo. en la zona 111 la aceleración de diseño de la superficie del 
terreno es de 98 cm 1 s'. 

También se puede utilizar el siguiente criteno para hallar "e" (Normas de Sismo, Apéndice) : 
en srtios en que se conozca el periodo dominante del terreno T.,, y que se hallen en las partes 
sombreadas de la frgura 3.1 ( de esas Nonnas ), también se adoptará e= 0.4 para estructuras 
del grupo 8, y 0.6 para las del A : fuera de las partes sombreadas se adoptará 

e= 1. 6 T s, 1 ( 4 + T's, ) 

Vemos que el coeficiente sísmtco depende del período de vibración dominante del suelo Ts1 .. 

Considerando que el coeftcrente sísmico en la superficie c. = e 1 4 y que la aceleración en la 
superficie, en cm 1 s' , es igual a c. por 980, en la frgura 6 se presenta la variación de esta 
aceleración en función del período T., . 
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EJEMPLO 

Determinar la respuesta de aceleración de un edificio sobre un estrato de suelo blando, con 
las Siguientes caracteristicas : 

Masa = 217.5 t.s2 1m 

Peso= 2133 t 

Periodo de la estructura To = 0.3 seg 

Amortiguamiento en la estructura ~o = 5 % 

Periodo por rotación T, = O. 76 s 

Amortiguamiento en el terreno de cimentación ¡;, = 15 % 

Periodo por traslación T, = 0.22 s. 

Periodo del terreno de cimentación T.,= 2.4 s 

El penodo acoplado de la estructura vale 

Obtenemos el cociente T1 1 T., = 0.35 

Para entrar en el espectro de la figura 5 necesitamos el amortiguamiento acoplado del 
sistema, el cual está dado por (Zeevaert 1980 ) . 

:;,=-.J(1-g,) 

T . " T2 T2 g, = 9o g, ( 1 r 1 ( 9o '+ g, o 

donde T', = '!( T2
, + T2

,) =O 817 s 
go=1 .':2

0 =09975 
g, = 1 - :;', = o 9775 

Sustituyendo g 1 = O 98 :;,=0.141 

Es decir el sistema llene un amorttguamiento de 14.1 %. 

Entrando al espectro para dtseño sismico ( figura 5. Zeevaert 1980 ), se obtiene un factor de 
amplificación f, = 1.9. 

Considerando una aceleración en la superficie de 98 cm 1 s', la aceleración en el centro de 
gravedad de la estructura está dado por (98 ) ( 1. 9 ) = 186 cm 1 s' . 

·'' 
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Tabla A7.1 **Valores de ~.!S.:..Y....!S: 

En la zona 11 

Profundidad de K, K, (2) K, K, 
desplante (1) Losa Zapata 

~1m 11GR, 7GR,' 20GR, 12GR, 
:::_3m 16GR, 11GR/ 29GR, 20GR, 

En la zona 111 

Profundidad K, 
de 

desplante (1) K, Sobre el Sobre pilotes Sobre pilotes de punta K, 
terreno de fricción (3) (4 ) 

::1m 7GR, 6GR', 7GR'r 6GR' r + l 
1143GR', + 1/K, 12GRx 

:::_3m BGR, 9GR', 11 GR', 9GR'r+ l 
1/43GR3,+ 1/K, 16GRx 

1 Para profundidades de desplante Intermedias entra 1 y 3 m interpólese linealmente 
entre los valores de la tabla. 

2 Para estructuras cimentadas sobre pilotes o pilas en la zona 11 supóngase K, infinita. 
3 Si éstos son capaces de resistir por adherencia con el suelo Circundante, al menos la 

mitad del peso bruto de la construcc1ón incluyendo el de sus cimientos. Cuando 
tiene menos de esta capacidad, interpólese linealmente entre los valores 
consignados en la tabla 

4 K, se calculará teniendo en cuenta los pilotos de punta que contribuyan al resistir el 
momento de volteo, calculando la ng1dez de estos elementos ante fuerza axial como 
si su punta no se despla:cara verticalmente. 

··Tomado de la Gaceta Oficial del Departamento del D. F .. 5 de noviembre 1987 
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donde: 

VERIFICACION DE SEGURIDAD DE 
CIMENTACIONES SOMERAS 

ESTADOS LIMITE DE FALLA 

PARA CIMENTACIONES DESPLANTADAS 
EN SUELOS FRICC/ONANTES: 

L Q Fe: suma óe las acciones verticales a tomar en cuenta en la 

combinación considerada, afectada por su respectivo factor 

de carga. 

Pv : presión vertical efectiva a la profundidad de desplante por 

peso propio del suelo, en ton 1 m2. 
Nq : coeficiente de capacidad de carga dado por: 

Nq :: exp [ n tan $] tan2 ( 450 + $1 2) 

siendo $ el ángulo de fricción in tema del material. 

y : peso volumétrico del suelo en ton 1m3 

8 : ancho de la cimentación en m. 

Nr : coeficiente de capacidad de carga dado por: 

Nr = 2 ( Nq + 1 ) tan 4> 

FR : factor de resistencia especificado en el inciso 3.2 de las 
NTCDCCRDF 1987. 

Pv : presión vertical total a la profundidad de desplante por peso 

propio del suelo, en ton 1m2. 

NORMAS TECNICAS DE CIMENTACIONES RDF 1987 
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VERIFICACION DE SEGURIDAD DE 
CIMENTACIONES SOMERAS 

ESTADOS LIMITE DE SERVICIO 

Los asentamientos diferidos se calcularán por medio de la 

relación: 

donde: 

óH: 

ó e: 

H 

ó H = L [ ó e 1 (1 + e0 ) ] Óz 

o 

asentamiento de un estrato de espesor 

H. 

relación de vacíos inicial . 

variación de la relación de vacíos bajo el . 
incremento de esfuerzo vertical ó p 
inducido a la profundidad z por la carga 
superficial. Esta variación se estimará a 
partir de una prueba de consolidación 
undimensional realizada con material 
representativo del existente a esa 
profundidad. 

espesores de estratos elementales en los 
cuales los esfuerzos pueden considerarse 
uniformes. 

NORMAS TECNJCAS DE CIMENTACIONES RDF 1987 47'1 
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CIMENTACIONES CON 
PILOTES DE PUNTA O PILAS 

ESTADOS LIMITEDE FALLA 

( 1 ) 

La capacidad de carga de pilotes de punta o pilas, se 

calculará como sigue: 

• Para suelos friccionantes: 

donde: 

CP = [ Pv Nq * F R + Pv 1 Ap 

, capacidad por punta [ ton 1 . 

N *. q . 

presión vertical efectiva a la profundidad de 

desplante de los pilotes [ ton 1m2 1 
coeficiente de capacidad de carga definido. 
por: 

Nq * = Nmín + L~ Nmáx- Nmín) 1 [ 48 tan ( 45° + ~ /2 ) ] 

Nmáx 

Nmín 

cuando : LqJ B < 4 tan ( 45° + ~ 1 2 ) , 
o bien: Nq* = Nmáx 

cuando : L~ B > 4 tan ( 45° + ~ /2 ) . 

200 25° 300 35° 40° 

12.5 26.0 55.0 132.0 350.0 

7.0 11.5 20.0 39.0 78.0 

( CONTINUA EN DOCUMENTO 2 ) ~ 

NORMAS TECNJCAS DF. CIMENTACIONES RDF 1987 
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L/ 
' 

CIMENTACIONES CON --
PILOTES DE PUNTA O PILAS 

..._ (PROVIENE DE DOCUMENTO 1} 

ESTADOS LIMITE DE FALLA 

( 2 ) 

FR: fuctor de resistencia igual a O. 35 . 

pv : presión vertical total debida al peso del suelo 

a la misma profundidad [ ton 1m2 J . 
Ap : área transversal de la pila o del pilote 

[ton 1m2 ]. 

NORMAS TECNICAS DE CIMENTACIONES RDF I987 
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...... _. / 

CIMENTA ClONES CON 
PILOTES DE PUNTA O PILAS 

ESTADOS LIMITE DE FALLA 

La capacidad-de carga de pilotes de punta o pilas, se 

calculará como sigue: 

- Para suelos cohesivos: 

donde: 

~u 

N* e 

N ... e . 

Cp= [ Cu N/ FR + Pv1 Ap 

capacidad por punta [ ton ] . 

cohesión aparente, determinada en ensaye 

triaxial UU [ ton 1m2] . 
coeficiente de capacidad de carga definido en 

la tabla siguiente : 

o o 1QO 

7 9 13 

FR: factor de resistencia igual a 0.35 . 

Pv : presión vertical total debida al peso del suelo 
a la profundidad de desplante de los pilotes 
[ton 1m2]. 

AP: área transversal de la pila o del pilote [ m2]. 

NORMAS TECNICAS DE CJMENTAc.::IONF.S RDF 1987 
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• 1 
• ' 

CIMENTACIONES CON 
PILOTES DE FRICCION 

ESTADOS LIMITE DE FALLA 

Para comprobar la estabilidad de las cimentaciones con 

pilotes de fricción, se verificará, para la cimentación en su conjunto, 

para cada uno de los diversos grupos de pilotes y para cada pilote 

individual, el cumplimiento de la desigualdad siguiente para /as 

distintas combinaciones de acciones verticales consideradas: 

donde: 

Í: Q Fe: 

í: Q F41. < R 

suma de los incrementos netos de carga debidos 

a las acciones verticales a tomar en cuenta en la '-'. 

combinación considerada, afectada por sus 

correspondientes factores de carga. Las acciones 

incluirán el peso propio de los pilotes o pilas y el 

efecto de la fricción negativa que pudiera 

desarrollarse sobre el fuste de los mismos o sobre 

su envolvente. 

R : capacidad de carga del sistema constituido por 

pilotes de fricción más losa o zapatas de 

cimentación. 

NORMAS TECNICAS DE CII\IENTACIONES RDF 1987 
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CIMENTACIONES CON 
PILOTES DE FRICCION 

ESTADOS LIMITE DE FALLA 

La capacidad de -carga por adherencia lateral de un pilote de 

fricción individw31 bajo esfuerzos de compresión, se calculará como: 

donde: 

AL:_ 

f: 

. 

capacidad por adherencia [ ton ] : 

área lateral del pilote [ m2] . 

adherencia lateral media pilote-suelo· 

[ton 1m2 ]. 

factor de resistencia calculado por medio 

de: 

siendo s /a relación entre /os máximos de la solicitación 

sísmica y la solicitación total que actúan sobre el pilote. 

NOitMAS TECNICAS DE CIMENTACIONES RDF 1987 
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ANALISIS Y DISEÑO ---
DE EXCAVACIONES 

ESTADOS LIMITE DE FALLA 

ESTABILIDAD DE EXCAVACIONES ADEMADAS 

La posibilidad de falla de fondo por cortante en arcillas 

blandas a firmes se ana!izgrá verificando que: 

donde: 

Pv : presión vertical total actuante en el suelo, a la 

profundidad de excavación, dada en [ ton 1m2] . 
q Fe : sobrecargas superficiales afectadas por sus 

respectivos factores de carga, dadas en 
[ ton 1m2 ] . 

Cu : coh€ sión aparente del material bajo el fondo de la 
excallación, en condiciones no drenadas, en 
[ton 1m2]. 

N e : coeficiente de capacidad de carga dependiente de 
la geometría de la excavación. En este caso, 8 
será el ancho de la excavación, L su longitud y o, 
su profundidad. 

F R : factor de rf!sistencia igual a O. 6 . Si la falla no 
afecta a servicios públicos, instalaciones o 
construcciones adyacentes, el factor de 
resistencia será de O. 7. 

· \ . NORMAS TECNICAS DF. CIMENTACIONES RDF 1987 
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Si N.<4, Ka= 0.2 a 0.4 (los valores 
menores se emplear~n sólo cuando 
el movimiento de los muros se mantenga 
en un m!nimo y el perfodo de construc 
el On sea corto) -

K. • coeficiente de reposo, cal
culado como 1-sen 9. 

Se supone oue la sobrecarga es de ex
tensión Infinita. SI este no fuera el 
caso,empléense las fónnulas de la 
flg l. 5 

Presiones laterales en excavaciones ademadas 
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FIG 1.5 Presiones laterales sobre la pared de una excavación vertical, 
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ANAUSIS Y DISEÑO DE EXCAVACIONES. 

EN EL DISEÑO DE EXCAVACIONES SE CONSIDERAN LOS 
SIGUIENTES ESTADOS LIMITE (ART. 228, U. P. VIII, RCDF). 

DE FALLA: 

A). TALUDES; METODO DF. EQUILIBRIO LIMITE. 

-MECANISMOS DE EXTRUSION DE ESTRATOS BLANDOS. 

B). FALLA POR SUBPRESION DE ESTRATOS PERMEABLES 

C). ESTABILIDAD DE EXCAVACIONES ADEMADAS. 

-DISTRIBUCION DE PRESIONES SOBRE LOS ADEMES. 

-EMPUJES SOBRE TROQUELES. 

D).ESTABILIDAD DE ESTRUCTIJRAS VECINAS. 

DE SERVICIO: 

A). EXPANSIONES INSTANTANEAS Y DIFERIDAS POR DESCARG/1 

-CRITERIOS ELASTICOS_.. '?"EO.l!I'ÍI .1>E -r¿;¡«e,aHZ" 

B). ASENTAMIENTO DEL TERRENO NATURALADYACENTEA LAS 
EXCAVACIONES. 

r 
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ANALISIS Y DISEÑO 
DE EXCAVACIONES 

ESTADOS LIMITE DE FALLA 

FALLA POR SUBPRESION EN ESTRATOS PERMEABLES 

Cuando una excavación se realice en una capa impermeable 

de espesor h, /a cual a su vez descanse sobre un estrato permeable, 

debe considerarse que la presión del agua en este ~strato podría 

levantar el fondo de la excavación, no obstante el bombeo superficial. 

El espesor mínimo h del estrato impermeable que debe tenerse para 

evitar inestabilidad de fondo se considerará igual a : 

donde: 

espesor de la capa impermeable. 
altura piezométrica en el/echo inferior 
de la capa impermeable. 
peso volumétrico del agua. 

peso volumétrico del suelo entre el 
fondo de la excavación y el estrato 
permeable. 

OBSERVACION: Cuando el espesorh sea insuficiente 

para asegurar la estabilidad, será necesario reducir la carga hidráulica 

del estrato permeable por medio de pozos de alivio. 

NORMASTECNICAS DE CIMENTACIONES RDF 1987 
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-ANALISIS Y DISENO DE EXCAVACIONES 

PRINCIPALES FACTOIWS QUE AFEC1'AN LOS MOVIMIENTOS EN 
EXCAVACIONES ADEMADAS . 

-DISTRillUCION DE LAS CARGAS APLICADAS A LOS 
PUNTALES 

-RELACION EMPUJE DE TIERRAS 1 REACCION DE 
PUNTALES 

-DISTRillUCION DE LA RESISTENCIA AL ESFUERZO 
CORTANTE 

-GEOf\1ETRIA DE LA EXCAVACION 

-RIGIDEZ DEL MURO 

-SEPARACION DE PUNTALES 
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CRITERIO DE STEINBRENNER PARA CALCULO DE 
DEFORMACIONES INMEDIATAS 

La deformación que se genera en la esquina de un área flexible uniformemente 
cargada, desde la superficie del suelo hasta la profundidad z, está dada por: 

donde: 

B_q B[(l-V 2)F
1
+(1-V-2V 2)F2] 

E 

q: carga uniformemente repartida en Vm2 

B: ancho del cimiento en m 
E: módulo de elasticidad del suelo, en Vm2 

V: relación de Poisson 
F1 y F2 : funciones qur dependen de la geometría del cimiento y de la 
profundidad z 

Valores de F1 {--) y F2 (----·) 
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APUNTES DE CIMENTACIONES 
CAPACIDAD DE CARGA 

En el análisis de una cimentación se debe 
revisar la seguridad del terreno de apoyo, tanto 
de capacidad de carga por res1stenc1a al corte 
como por deformaciones del mismo Esto se 
logra venf1cando que no se excedan los estados 
lim1te de falla y de servic1o del suelo de 
Cimentación 

En este capitulo trataremos el estado lim1te de 
falla, e! cual se entiende por cualquier S1tuac1ón 
que corresponda al agotamiento de la 
capac1dad de carga del terreno de cimentación, 
o al hecho de que ocurran daños irreversibles 
que afecten signif1cat1vamente la resistencia del 
suelo ante nuevas aplicaCIOnes de carga 
(RCDF. 1993) 

Los siguientes son ejemplos de estado lim1te de 
falla de una C1mentac1ón (RCDF, articulo 224): 

a) Desplazamiento plástiCO local o general del 
suelo ba¡o la Cimentación, 

b) Flotación; 
e) Falta de los elementos de la estructura de 

Cimentación 

' '· CAPACIDAD DE CARGA ULTIMA DE UN 
SUELO 

En relac1ón con el desplazamiento plástiCO local 
o general del suelo ba¡o la Cimentación, 
generado por ta presión vertical conocida como 
capac1dad de carga ult1ma por resistencia al 
corte del suelo. de los estudiOS de la teoría de la 
plasticidad respecto a d1cha capacidad de 
carga, se pueden extraer las sJgu1entes 
conclus1ones (Terzaghi y Peck, 1967). 

Agustín Deméneghi Colina· 
Margarita Puebla Cadena• 

Héctor Sanginés Garcia" 

S1 la base de una zapata continua descansa 
sobre la superficie de un suelo s1n peso que 
posee cohesión y fncción. el terreno falla como 
se md1ca en la f1g 1, a través de 5 zonas. 
Deb1do a la fncción y adhesión entre el suelo y 
la base de la zapata, la zona 1 permanece en 
estado elást1co, actúa como si fuera parte de la 
;o:apata y penetra en el suelo como una cuña; 
sus fronteras forman un ángulo de 45' + .¡,12 con 
la honzontal 

En las zonas 11 y 111 se genera un patrón de 
esfuerzos cortantes, los cuales en la zona 111 
son 1guales al estado pasivo de Rankine; las 
fronteras de la zona ¡:,as1va forman un ángulo de 
45' - ~/2 con la horizontal 

Las zonas 11 se conocen como zonas de 
esfuerzos radiales, porque las rectas de esta 
región plástica parten de las aristas de la 
zapata. La otra famil1a de curvas son espirales 
logarítmicas, cuyos centros se localizan en las 
anstas de la zapata 

La capac1dad de carga ult1ma está dada por 

q, =eN,+ p, Nq+(1/2)y B N., ( 1 ) 

donde 

N,= e"""• tan' (45' + q,/2) (2) 

N., = 2 ( N• + 1 ) tan .¡, (3) 

N, = (N. -1) 1 tan <!> (4) 

Profesores del Dcpanamcnto de Gcutccnia. División de lngcnicna Civil, Tupo~·r:ifica y Gcodesica Facultad de 
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Si el suelo no tiene cohesió~. pero sí fricción y 
peso propio, el patrón de falla se muestra en la 
fig 1 b. Las fronteras de la zona elást1ca 1 son 
curvas, las dos ramas se intersecan en el punto 
d, formando un ángulo de 90° - 4> . En las zonas 
11 las líneas rad1ales son curvas. En la zona 111 
se presenta el estado pasivo de Rankine. 

La ecuac1ón de una espirallogaritm1ca es (f1g 2) 

(5) 

[(8 tan<!>) en radianes] 

La esp1ral logarítmica t1ene la propiedad de que 
el ángulo entre el rad10 vector y la normal a la 
curva vale q, (f1g 2). En Cimientos profundos, 
Zeevaert (1973) hace la h1pótes1s de que la 
superf1c1e de falla se extiende hasta que ésta se 
vuelve vertical (fig 3); por lo tanto, el ángulo 
entre el radio vector y la horizontal vale q, . 

Cabe aclarar que para la obtención de la 
ecuac1ón oe capac1dad de carga q, (ec 1 ), se 
hic1eron las siguientes hipótesis. el matenal es 
mcompresible, su comportamiento es rígido
plástiCO, y se trata de un estado de deformación 
plana 

Por lo demás. las limitaciones de las teorías 
sobre capac1dad de carga no t1enen una 
1m¡:>ortanc'a práctica sena, porque la preCISIÓn 
de las soluc1ones aun aproximadas depende en 
mayor med1da de nuestra habilidad para valuar 
las propiedades mecán1cas de los suelos que 
entran en las ecuac1ones, que de los defectos 
de las propias teorías (Terzagh1 y Peck. 1967). 

2 EFECTO DE LA FORMA DE LA 
CIMENTACIÓN 

La expres1ón de capacidad de carga que 
proporc1ona la teoría de la plastiCidad (ec 1) es 
válida para una zapata de long1tud 1n~1n11a Para 
c1mientos c~rculares, cuadrados y rectangulares 
se emplean factores de forma obten1dos 
experimentalmente. Asi, la capacidad de carga 
u1t1ma está dada por 

q, =e N, f, + p, N, f, + (1/2) y B N, f1 (6) 

donde 
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f, = 1 + 0.25 (B/L) (7) - -

f, = 1 + (B/L) tan q, (8) 

f1 = 1 - 0.4 (B/L) (9) 

En un cimiento de planta circular se toma B = L 
= D , siendo D el diámetro del cimiento. 

En todos los casos B/L ,; 1 . 

3. CAPACIDAD DE CARGA RESISTENTE. 
FACTORES DE RESISTENCIA 

Definamos ahora 
resistente de un 
expresión 

la capacidad de carga 
suelo con la siguiente 

donde FR, son factores de res1stenc1a (o factores 
de reducción de resistencia), los cuales miden 
el grado de incertidumbre que se tiene respecto 
a la variación de la res1stencia del suelo. En 
general FR,,; 1 . 

4 PRESIÓN ÚLTIMA SOBRE EL 
TERRENO FACTORES DE CARGA 

La pres1ón de contacto media entre cimiento y 
terreno vale 

q=~O/A (11) 

donde 

~ O = sumatoria de cargas al nivel de desplante 
del cimiento 

A = área del c1m1ento 

Además 

q = (1/A) (0, + 02 + ... + On) 

Definamos la presión última sobre el terreno de 
la siguiente forma 

qun = (1/A) (0, Fe1 + 02 Fa+ ... + On Fcn) (12) 

donde F" son factores de carga, que miden la 
incertidumbre que se tiene respecto a la 



intensidad de las cargas En general F" ;, 1 , 
aun cuando en algunos casos particulares F" 
puede ser menor que uno 

La ec 12 se puede poner en forma simplificada 

(13) 

5. CIMIENTO SOMETIDO A CARGA 
VERTICAL Y MOMENTO 

La determtnactón de la capacidad de carga por 
res1stenc1a al corte del suelo, oe un c1m1ento 
SUJeto a carga verttcal y momento (fig 4a) se 
puede llevar a cabo medtante un art1f1cio teónco 
que constste en considerar esta condtción 
equivalente a la de un c1mento de ancho 
reducido sometido umcamente a carga verticaL 
Esta cond1ción se obt1ene de la s1guiente forma 
cons1dérese un cimtento somettdo a · las 
acc1ones ~O y M (f1g ·4a), desde el punto de 
v1sta de fuerzas externas, esta condición es 
equ1valente a la de la f1g 4b, donde se ha 
colocado la fuerza ~O de tal forma que ocas1ona 
el m1smo momento con respecto al centro de 
linea La excentncidad e vale 

e= M 1 ~o (14) 

Se observa en la f1g 4 que se puede cons1derar 
un Cimiento de ancho B' somet1do Untcamente a 
la carga verttcal ~O . De la f1g 4b 

8'12 = 812 -e B' = B- 2 e ( 15) 

En consecuencia. la determ1nac1ón de la 
capac1dad de carga de un cimiento sujeto a 
carga vertical ~O y momento M se lleva a cabo 
considerando un cimiento equtvalente de ancho 
virtual s·. dado por la ec 15. en que la 
excentnc1dad e esta dada por la ec 14. 

La capac1dad del suelo se obt1ene sustituyendo 
en las expres1ones correspondientes a 
capac1dad de carga por resistencia al corte el 
ancho reduc1do v1rtual B' determinado con la ec 
15 Asimismo, la presión de contacto en el 
c1m1ento v1rtual equ1valente se halla 
considerando el ancho reducido B'. 
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6. REVISIÓN DE LA SEGURIDAD DE UNA 
CIMENTACIÓN 

Para que se cumpla con la seguridad de una 
Cimentación, basta que se satisfaga la siguiente 
desigualdad 

(16) 

· Sustttuyendo las ecs 13 y 1 O en la exprestón 16 

~OF,IA 5 cN,f,FR, + p,NqfqFR2 + (112)yBN,f,FR3 
(17) 

La destgualdad 17 se emplea para rev1sar la 
segundad del terreno de cimentac1ón por 
capac1dad de carga. 

7. SUELOS FRICCIONANTES 

En un suelo puramente fricctonante 

c=O y s = cr tan 4> 

La capacidad de carga res1stente vale, de 
acuerdo con la ec 1 O: 

(18)~ 
,:<• 

Usualmente FR2 = FR3 = FR, por lo tanto 

qR = [p, Nq fq + (112) y B N, 1,] FR (19) 

7. 1 Falla general y falla local 

Como mencionamos antes, la ec 1 se obtuvo 
constderando un material incompresible, 
hipótests que se cumple sólo en suelos de 
compactos a muy compactos. Para tomar en 
cuenta la compresibilidad del material, Terzaghi 
y Peck ( 1967) recomtendan que se emplee la 
s1guiente expresión para suelos en estado 
suelto 

tan 4> = (213) tan 4> • (20) 

donde ,¡,- es el ángulo de fricción interna del 
suelo, determinado medtante pruebas de 
laboratono o de campo. 

Por su parte, Sowers (1962) indica que para 
suelos friccionantes con O, mayor que 70% se 

.~. 

.-¡-_ 



debe emplear el criteno de Terza;¡hi para falla 
general, y que para D, menor que 28% se debe 
usar dicho cnterio para falla local. y que para 
valores tntermedios de D, se debe interpolar En 
consecuencia, podemos en forma conservadora 
usar la ec 20 de la stgutente manera 

tan.¡,= a tan .¡,• (21; 

<i> = ang tan (a tan <j¡*) (22) 

donde 

a = O 67 para O, s O 5 
a=O.G?;·í .65(0,- O 5) para O 5 <O,< u.? (23) 
a= 1.0 para O, 2 0.7 

7 2 Efecto de la presenCia del mvel de agua 
freática (NAF) 

Cuando el ntvel de agua freatica (''JAF) queda 
por arriba del nivel de desplante de la 
subestructura, en el momento de la falla del 
terreno de cimentación, debido a alta 
permeabtlidad de los suelos frio:ctonantes, la 
fracción sólida se mueve hac1a cierta dirección, 
mientras que el agua permanece en condtctón 
practicamente hidrostattca Por lo tanto, se 
ttenen que separar las contnbuc· o les de las 
fases sólida y liqutda del terreno La 
contnbuctón de la fase sóltda está jada por la 
ec: 18 con p,::: p ... ' y ·r ="/,es dec1r 

La contribución de la fase liqutda es tgual a la 
presión del agua u al nivel de desplante de la 
subestructura La capactdad reststente total 
sera la suma de la debtda a la fase sólida y de 
la debtda al agua. es dew 

Pero 
P.= P.'+ U, U= Pv- p,.', UR = Pv FR4- p,' FR5 
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Las Normas de Cimentaciones hacen las 
-siguientes consideraciones: F " 2 = F RJ = F RS = 
FR. y FR4 = 1, por lo que la ec 25 queda 

qR = [Pv' (Nq fq - 1) + (1/2) y' 8 N, f, l FR + p., (26) 

7.3 Revisión de la seguridad del terreno de 
Cimentación 

Se recomienda en la practica que en general el 
factor FR s 0.45 . Por e¡emplo, las Normas de 
Cimentaciones recomtendan FR = O 35 para 
zapatas en la zona de lomas (zona 1) de la 
ciudad de Méxtco. 

La profundidad de la zona de falla bajo el 
desplante del cimtento vale (ftg 5) 

B cos .¡, exp [(7t/4 + <j>/2) tan <!>l 

h= (27) 
2 cos (rú4 + <j>/2) 

(Por ejemplo, para.¡,= 36°, h = 1.98 B) 

De acuerdo con lo tratado en los párrafos 
anteriores, la capacidad de carga reststente de 
un suelo puramente fncctonante se puede 
obtener con la sigutente ecuactón 

qR = [p,' (Nqfq-1) +(1/2)y B N,f,] FR + p, (28) 

Se dtstinguen las stguientes condtciones: 

a) Cuando el NAF se encuentre a una 
profundidad mayor que el valor de h dado por la 
ec 27, se emplea la ec 28 con y = Ym. siendo Ym 
= peso volumétrico natural del suelo arriba del 
NAF 

b) Cuando el NAF se encuentre por arriba del 
ntvel de desplante, se emplea la ec 28 con y =y' 

e) Cuando el NAF se encuentra en una posición 
mtermedta z (ftg 5), se emplea la ec 28 con 

Y =y' + (z/h) (Y m- y') (29) 

Siempre se debe cumplir que 



. ' 

130) 

donde 

(31) 

[Por su parte, las Normas de Ci~entaciones 
establecen que "en caso de que el ancho 8 sea 
mayor que la profundidad z del ma11to freát1co 
baJo el n1vel de desplante de la ci;ne,1tac1ón, el 
peso volumétnco a cons1derar será 

"( = ·( + (z/8) ("(m-/) (ec 4 de las NC) 

"donde 
:' = peso volumétnco sumerg1do del suelo 

entre las profundidades z y (8/2) tan (45'+ ~/2) 
·rm = peso volumétnco total del suelo arnba del 

n1vel freát1co".] 

E¡emplo 
(Zapata sometida a carga vert1cal) 
Revisar la seguridad del terreno de cimentación 
por capacidad de carga, de la zapata 
rectangular de concreto reforzado de la f1g E-1 
Columna de 25 por 30 cm Zapat2 de 1 7 m de 
ancno por 2 m de largo en planta; espesor losa 
zapata = 30 cm Profundidad de de ;~!ante = 60 
cm 
2:0' = 26 t, F, = 1 4 
Terreno de CimentaCIÓn y,= 1.6 Um3

' <!>" = 37', 
o,= 58%, s, = 2 6, F, = 1.1, FR =o 45 
Cons1derar las sigu1entes condicione~: 
a) N1vel de agua freática (NAF 1 a 20 m de 

profundidad 
b) NAF al nivel de la superf1c1e del terreno 
e) NAF a 2 m de profundidad bajo la superf1c1e 

del terreno ( 1 4 m bajo el desplante del 
c1cniento) 

Solución 
Cálculo de la capac1dad de carga resistente del 
terreno 
Se emplea la ec 28: 
q, = [p.;(Nqfq- 1) + (1/2)-r8N,f,] FR + p, (28) 
Apl1cando la ec 23 
a=O 67+1.65(0,-0 5)=0 67+1 65(0.58-0.5) 
= 0.802 
Aplicando la ec 22 
<? = ang tan (a tan<!>')= 31.15' 
Usando las ecs 2 y 3 
N,= e''"'tan2 (45' +cjJ/2) = 20.983 
N1 = 2 (Nq +1) tan<!>= 26.571 

S 

Usando las ecs 8 y 9 
fq = 1 + (8/L) tan q, 
= 1+(1.7/2)tan(31.15') = 1.514 
f, = 1 -O 4 (8/L) = 1-0.4(1 7/2) 
= 0.66 
a) Nivel de agua freát1ca (NAF) a 20 m de 

profundidad 
Presión última sobre el terreno 
La sumatoria de cargas al n1vel de desplante 
vale 
LO= 26 + 1.7(2)(0.3)2 4 +0.25(0.3)(0 3)(2.4) 
+((1.7)(2)-0.25(0.3))(0.3)(1 6) 
= 26+2.448+0.054+1.596 = 30.098 t 
2:0F,=26(1.4)+2 448(1.4)+0.054(1 4)+1 596(1 1) 
=41658t 
qua= l:OF,/A = 41.658/1.7(2) = 12 252 Um2 

Capacidad de carga resistente 
Sustituyendo en la ec 27 
h = 3.159 m< 20m 
Sustituyendo en la ec 28 
qR = [1.6(0 6)((20.983)(1.514)-1) 
+(1/2)(1.6)(1 7)(26.571 )(0.66)](0 45) 
+1 6(0.6) = 24 984 Um2 

Se debe cumplir la desigualdad 30· 
qu, = 12.252 Um2

,;; qR = 24.984 Um2 Cumple 
b) NAF al nivel de la superficie del terreno 
Pres1ón últ1ma sobre el terreno 
La sumatoria de cargas al nivel de despl~nte 
vale <f,.-

2:0= 26 + 1 7(2)(0 3)2.4 +O 25(0.3)(0.3)(2 4); 
+((1 7)(2)-0.25(0.3))(0 3)(1.985) 
= 26+2.448+0.054+1.98 = 30.482 t 
~QF ,=26( 1 4)+2 448(1.4 )+0.054( 1 A )+1.98(1.1) 
= 42.081 t 
qu11 = ~OF,/A = 42 081/1.7(2) = 12.377 ttm2 

Capacidad de carga resistente 
y,.,= 1.985 um', :' = 0.985 Um3 

p, = 1.985(06)=1.191 Um2 

p; = 1 191-0.6=0.591 um' 
.Reemplazando en la ec 28 
q,q = [0.591((20.983)(1514)-1) 
+(1/2)(0.985)(1. 7)(26.571 )(0.66)](0 45) 
+1.191 = 15.981 Um2 

Se debe cumplir la desigualdad 30. 
qu, = 12.377 Um2

,;; qR = 15.981 Um2 
:. Cumple 

e) NAF a 2 m de profundidad bajo la superficie 
del terreno (1.4 m bajo el desplante del 
cimiento) 

Pres1ón última sobre el terreno 
~O= 30.098 t 
l:OF,= 41.658 t 
qu, = i.OF,/A = 41.658/1.7(2) = 12.252 Um2 

Capacidad de carga resistente 
Sustituyendo en la ec 27 

··~ 



h = 2.805 m 
y,.,= 1.985 Um3

, y'= 0.985 Um3 

Reemplazando en la ec 29 
y= O 985 + (1.4)(1.6-0.985)/2.805 = 1.292 Um3 

p, = 1.6(0.6)=0.96 Um2 

p,' = p, = 0.96 Um2 

Reemplazando en la ec 28 
qR = (0.96((20.983)(1.514)-1) 
+( 1/2)( 1 .292)( 1 7 )(26.571 )(0.66)](0.45) 
+O 96 = 22.914 Um2 

Se debe cumplir la desigualdad 30: 
q," = 12.252 Um2

:;; qR = 22.914 Um2 

E;emplo 
(Zapata sometida a carga vertical y dos 
momentos) 

Cumple 

Revtsar la seguridad del terreno de cimentación 
por capactdad de carga, de la zapata rectan
gular de concreto reforzado de la ftg E-2 
Columna de 25 por 30 cm. Zapata de 1. 7 por 2 
m, espesor losa zapata = 30 cm Profundtdad de 
desplante = 60 cm 
~O'= 26 t, M,= 4.2 t m, M,= 6.8 t·m, F, = 1.4 
Terreno de cimentactón: y,= 1.6 Um3

, 9• = 37', 
O,= 58%, s, = 2.6, F, = 1 1, FR = 0.45 
Solución 
Calculo de la pres1ón últtma sobre el terreno 
La sumatoria de cargas al nivel de desplante 
vale 
0:0= 26 + 17(2)(0.3)2 4 +0.25(0.3)(0.3)(2.4) 
+((1 7)(2)-0.25(0 3))(0.3)(1 6) 
= 26+2 448+0.054+1 596 = 30.098 t 
~OF,=26(1 4)+2.448(1.4)+0 054(1.4) 
+1.596(1 1) = 41 658 t 
e,= M,JW = 4.2/30.098 =O 1395 m 
e,= MJO:Q = 6.8/30.098 = 0.2259 m 
s· = B- 2e. = 1.421 m. L' = L -2e, = 1.5482 m 
q,, = O:QF,/A' = O:OF,/B'L' 
= 41 658/1 421(1.5482) = 18 936 vm2 

Calculo de la capactdad de carga resistente del 
terreno 
Se emplea la ec 28. 
qR = (p,'(N,f0 - 1) + (1/2)y8N,f,J FR + p, (28) 
Aplicando la ec 23 
a=O. 67 + 1. 65( D,-0. 5)=0. 67 + 1. 65(0. 58-0. S) 
=o 802 
Apltcando la ec 22 
4> = ang tan (a tan Q*)= 31.15' 
Usando las ecs 2 y 3 
N,= e'''"' tan2 (45' + cj¡/2) = 20.983 
N,= 2 (N, +1) tan el>= 26.571 
Usando las ecs 8 y 9 
f, = 1 + (B'/L') tan.¡, 
= 1+(1.421/1.5482)tan(31.15')= 1.5547 
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11 = 1-0.4 (B'/L') = 1-0.4(1.421/1.5482) 
= 0.6329 
Sustituyendo en la ec 28 
qR = (1.6(0.6)((20.983)( 1.5547)-1) 
+( 1/2)( 1. 6 )( 1.421 )(26. 571 )(0. 6329)](0.45) 
+1.6(0.6) = 23.224 Vm2 

Se debe cumplir la destgualdad 30· 
q,11 = 18.936 tfm2 s qR = 23.224 t1m2 

:. Cumple 

8. SUELOS COHESIVOS TOTALMENTE 
SATURADOS 

En un Ctmtento somero apoyado sobre un suelo 
cohestvo totalmente saturado la condtción mas 
desfavorable ocurre a corto plazo, ya que la 
reststencia tiende a aumentar al producirse el 
fenómeno de consolidación del suelo. Por lo 
tanto, se recomienda la ejecución de pruebas 
tnaxtales no consolidadas-no drenadas (tipo 
UU, pruebas rápidas) para la determinactón de 
la reststencia al corte del terreno (ftg 6) 

Dado que la extracción de una muestra 
inalterada de arcilla produce cierta alteración de 
la misma, algunos autores recomiendan la 
eJecución de pruebas consolidadas-no drenadas 
para la obtenc1ón de la cohestón aparente del 
material. Desde luego, la presión de 
confinamiento de laboratorio deberá ser Jo mas 
cercana postble a la prestón de conftnamiento 
de campo. 

En una prueba ráptda e = e, y q, = q,, = O (fig 
6) Sustituyendo en las ecs 2, 3 y 8 

N, = 1, N1 = O, fq = 1 

Además, en teoría de la plasticidad se 
demuestra que en un material puramente 
CoheSIVO 

N, = 2 + 1t = 5.14 

Habían1os señalado antes que la capacidad de 
carga resistente esta dada por la e e 1 O 

Sustituyendu los valores correspondientes a un 
suelo puramente cohesivo obtenemos 

(32) 



' 

Hagamos 

Por lo tanto 

(33) 

donde 

f, = 1 + 0.25 8/L 

Skempton encontró que la capac1dad resistente 
del suelo aumenta con la profundidad de 
empotramiento del cimiento en el estrato de 
apoyo (i1g 7), hasla un máximo, después del 
cual se mant1ene constante (Juarez 8ad1llo y 
Rico, 1976). Por esta razón, dentro del factor de 
forma podemos agregar el efecto del 
empotram1ento, el factor fe queda entonces 

f, = ·, + 0.25 8/L + 0.25 D/B (34) 

para D/8 < 2 y 8/L < 1 En caso de que D/B y 
8/L no cumplan con las desigualdades 
antenores, dichas relac1ones se tomaran 1guales 
a 2 y 1, respect1vamente (Normas de 
C1mentac1ones, 1987) 

Ejemplo 
Revisar la segundad del terreno de Cimentación 
por capac1dad de carga. de la zapata cornda de 
concreto reforzado de la f1g E -3 
Espesor muro de concreto reforzado 20 cm 
Zapata de 1.3 m de ancho; espesor losa zapata 
= 20 cm Profundidad de desplante = 50 cm 
~o·= 6 tlm, Fe= 1 4 
Terreno de cimentac1ón: arcilla l1mosa 
totalmente saturada, ·r .. , = 1.6 tlm', Cu = 2.5 tlm0

. 

F,=1.1.FR=07 
Solución 
Calculo de la pres1ón última sobre el terreno 
La sumatoria de cargas al nivel de desplante 
vale 
~O= 6+1.3(0.2)(2.4)+0.2(0.3)(2.4) 
+(1.3-0.2)(0 3)(1.5) = 6+0 624+0.144+0 495 
= 7.263 tlm 
~OF,=6(1.4)+0 624(1 4)+0.144(1.4)+0 495(1 1) 
= 10 020 tlm 
q"" = ~OF,/A = 10.020/1.3(1) = 7.707 tlm2 

Calculo de la capacidad de carga resistente del 
terreno 
Se emplea la ec 33: 
qR = 5.14 Cu fe FR + p, (33) 
donde 
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f, = 1 + 0.25 0/8 + 0.25 8/L (34) 
para 0/8 < 2 y 8/L < 1 . En caso de que D/8 y 
8/L no cumplan con las desigualdades 
anteriores, dichas relaciones se tomarán iguales 
a 2 y 1, respectivamente. Sustituyendo valores 
fe= 1 +0.25(0.2/1.3)+0.25(1.3/6) = 1 0926 
qR = 5.14(2)(1.0926)(0.7) + (1.5)(0.3)+(1.6)(0.2) 
= 8.632 tlm2 

Se debe cumplir la desigualdad 30. 
qun = -7.707 tlm2 :> qR = 8.632 tlm2 Cumple 

9. SUELOS COHESIVOS PARCIALMENTE 
SATURADOS 

Consideremos un suelo plast1co totalmente 
saturado y hagamos que éste p1erda humedad, 
durante este proceso se forman meniscos que 
producen esfuerzos de tensión en el agua del 
·suelo, lo que a su vez ocasiona esfuerzos 
intergranulares de compresión en la estructura 
sólida del terreno (Juarez 8ad1llo y Rico, 1976) 
A la d1ferenc1a entre la pres1ón en el alfe y la 
pres1ón en el agua se le denomina succión, la . r 
cual vale (u,- uw). ;¡endo u, = pres1ón en el a1re 
y Uw = presión en el agua Por lo tanto, en una 
arcilla parcialmente saturada la succ1ón produce 
un 1ncremento de la presión 1ntergranular y', por 
consiguiente, un aumento de la resistencia al 
corte, tal como se muestra en la fig 8. Vemos en 
esta figura que al d1sminu1r el grado de 
saturación (con el consecuente aumento de la 
succión) se tncrementa la res1stencia al corte 
del terreno. 

F redlund y Rahard¡o ( 1993) consideran que la 
res1stencia al corte de un suelo parcialmente 
saturado esta dada por 

s =e' +(o- u,) tan.¡,·+ (u,- uw) tan.¡,' (35) 

s1endo (u, - uw) = succión 

En la tabla 1 se muestran valores de e', .¡,· y .¡,• 
para d1ferentes suelos (Fredlund y Rahard¡o, 
1993). 

Cabe aclarar que, en un suelo cohesivo 
parcialmente saturado, al aumentar la presión 
de conf1nam,~nto o3 se incrementan tanto la 
presión en el aire u, como la presión en el agua 
uw: si en los poros del suelo se presenta un 
estado abierto (vacios del aire interconectados 

'. 

' ... 



entre si; Marsa!, 1979), la presión u, se dis1pa 
rápidamente y el suelo se comprime. En 
consecuencia, aumenta el grado de saturación 
del suelo Para valores altos del grado de 
saturación S,, los poros pasan del estado 
abierto al estado oclwdo (vacíos del aire no 
conectados entre si); en este momento la 
presión del aire se aprox1ma a la del agua u, = 
Uw . Este fenómeno se presenta para valores del 
grado de saturac1ón cercanos a 100% Para S, = 
100%, u, = uw . La ec 35 se transforma en 

s =e'+ (o- Uw) tan<!>' (36) 

que es la ley de resJstencJa de un suelo 
totalmente saturado. 

Para calcular la capacidad de carga, se estima 
el valor más desfavorable de la succión en el 
campo, y se sustituye en la ec 35. Para un valor 
!1jo de la succ1ón, la cohesión del suelo vale 

e = e' + (u, - Uw) tan q,b (37) 

y la ec 35 queda 

s = e+ (o- u,) tan.¡; (38) 

Pacemos observar en la ec 38 que para una 
cierta succ1ón el suelo se puede considerar 
como un matenal cohes,vo-tricc,onante, por lo 
aue podemos apl1car la ec 1 O para determmar 
su capac1dad de carga 

O 81en. s1 nacemos F R1 = F R 

EJemplo 
Determ1nar la capacidad de carga res1stente de 
un suelo cohes,vo parc1almente saturado que 
l:ene las si~uientes prop1edades: 
e·= 2.5 t!m" . .¡,· = 22.5•, <:>" = 16. P. y= 1 5 t!m3 

Zapata cornda B = 1.5 m, L = 4 m. 0 1 = 0.8 m 
Considerar una succión en el campo (u, - Uw) = 

' 1 kg/cm· , con FR = 0.45 
Sotuc,ón 
Aplicando la ec 37, con (u, - ~) = 1 k g/ cm' = 1 O 
t/m2

, se obt1ene e = 5. 386 t!m , y la res1stencia 
al corte vale (ec 38) 
s = 5 386 + (o- u,) tan 22.5° 

8 

Podemos considerar el material como cohesivo
fnccionante con e= 5.386 tlm2 y q, = q,· = 22.5• . 
Sustituyendo en las ecs 2 a 9: 
Nq = 8.228, N,= 7.644, N,= 17.451, t, = 1.094, 
Fq = 1.155, t.,= 0.85 
Aplicando la ec 40: 
qR=[5.386(17.451 )(1.094) 
+( 1. 5)(0. 8)(8.228)( 1. 155) 
+(1/2)( 1.5)(1.5)(7 .644 )(0.85)](0.45)=54.693 tlm2 

10. SUELOS CEMENTADOS 

Es frecuente encontrar en la naturaleza suelos 
en los que sus partículas se encuentran unidas 
por algún t1po de cementante La cementación 
de los granos es muy variable: puede ser tan 
fuerte que el suelo se clasifiCa como roca -por 
e¡emplo algunas tobas de consistencia dura, 
conoc1das como piedra de cantera-, o puede ser 
tan débil que un pequeño aumento de humedad 
puede producir la pérdida completa de la 
cementación. Ejemplos de terrenos cementados 
son los suelos colapsables, las tobas y los 
suelos residuales. 

Uno de los problemas que se presentan en los 
suelos cementados cons1ste en que al aumentar 
su humedad ocurre una disminución de la 
res1stencia al corte, lo cual afecta obviamente la 
segundad del terreno de Cimentación 

Por lo antenor, en suelos cementados 
parc1almente saturados conv1ene realizar 
pruebas de res1stencia al corte variando el 
grado de saturación del terreno. El cambio de la 
res1stencia en suelos cementados es similar al 
que ocurre en arcillas parcialmente saturadas, 
pues en ambos materiales la resistencia 
aumenta al d1sminu1r el grado de saturación (fig 
8). Es interesante notar que la mayor variación 
ocurre en la cohesión aparente e del suelo, 
mientras que el ángulo de fricción interna q, 
cambia muy poco. Se puede inclusive trazar la 
van ación de e en suelos cementados en función 
de S, (f1g 9a). 

Una forma aproximada de obtener los 
parámetros de resistencia en un suelo 
cementado consiste en realizar pruebas 
triaxiales drenadas en el material totalmente 
saturado, con lo que se obtienen e' y q,· del 
suelo. La variación de la cohesión con el grado 



de saturación se puede determinar a partir de 
pruebas de compresión simple, co~ lo que se 
obt1ene una curva como la de la fig 9b.' A partir 
de esta gráfica, el ingeniero selecc1ona un valor 
desfavorable de eq,, primordialmente en función 
de las cond1ciones de drenaJe del suelo. Con 
esta magnitud de eq, se obtiene el valor de la 
cohesión e del suelo (f1g 1 O) 

e = eq, [ cos q, - tan q, ( 1 - sen <jJ)] ( 41) 

La capac1dad de carga se calcula utilizando las 
expresiones 39 ó 40, con e dado por la ec 41 y 
con 6' determinado con los ensayes drenados 
de compres1on triax1al 

11. OTRAS CLASES DE SUELOS 

Los inc1sos 7 a 1 O cubren una amplia gama de 
suelos en la pract1ca, pero se pueden encontrar 
suelos con características mtermed1as entre 
ellos Por ejemplo, una •mezcla de arena con 
arcilla puede presentar ba¡o c1ertas condiciones 
el comportamiento de ·un matenal cohes,vo
fncc,onante En estos casos, se deben 
determinar las propiedades de resistencia para 
las condiCiones mas desfavorables durante la 
v1da util de la C1mentac1Ón. y apl1car la expresión 
10 

O b1en, s1 hacemos F "' = F R 

(43) 

12. USO DE CORRELACIONES 

El calculo de la capac1dad de carga de un suelo 
requ1ere de la determinación prev1a de sus 
propiedades mecanicas. Es s1empre recomen
dable obtener estas prop1edades " partir de 
pruebas d1rectas de campo -como una prueba 
de placa- o de ensayes de laboratono 

S1n embargo, en ocas1ones no es posible 
obtener estas propiedades porque el costo de 
las pruebas de placa es alto, o porque no se 
pueden extraer muestras Inalteradas del suelo -
como es el caso de suelos puramente 
fncc¡onantes, como las arenas limp1as-. Para 
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resolver el problema, desde el punto de. vista 
practico, se recurre a correlaciones entre 
propiedades mecanicas y propiedades índice o 
ensayes de campo. En general, la dispersión de 
valores de las correlaciones es alta, por lo que 
el ingemero debe usarlas con precaución. En 
los Siguientes parrafos presentamos algunas 
correlac,ones que se usan con cierta frecuenc1a 
en la practica. 

Suelos fnccionantes 

La fig 11 cont1ene la vanación del angula de 
fncc1ón interna en función del numero de golpes 
N de la prueba de penetración estandar (Juarez 
Badillo y Rico, 1976). 

La tabla 2 (Meyerhof, 1956) muestra los valores 
de[ angula de friCCIÓn interna en funCIÓn de la 
compacidad del suelo. 

La relación entre N y q, (q, = resistencia en la 
punta del cono holandés, en kg/cm2

) está dada 
por (Schmertmann, 1970) 

1 Suelo lq;N 1 

Limo. Limo arenoso 12 
Arena de f1na a media. Arena poco ! 3 5 
limosa 1 

., 

Arena _gruesa. Arena con poca qrava 1 5 
Arena con ¡¡cava Grava 16 

Para fmes practicas, en c1mientos profundos la 
res1stenc1a q, se puede tomar como la 
capac1dad de carga últ1ma del suelo 

Las f1gs 12 y 13 cont1enen correlaciones entre 
q, y el angula de fncción 1nterna para arenas 
(Tamez el al, 1987). 

Suelos cohesivos 

En la tabla 3 se exhibe la variación de la 
resistencia a la compresión simple q0 de un 
suelo cohes1vo en función de su cons1stencia y 
.del número de golpes de la prueba de 
penetración estandar (Terzagh1 y Peck, 1967). 

Cuando se emplea el cono holandés la 
resistenc1a al corte en condic1ones no drenadas 
está dada por 

Cu = qJN, (44) 

"' ' 



La tabla 4 muestra valores típicos dP.I coefi
ciente N, (Santoyo el al, 1989). 

13 EXPERIENCIA LOCAL 

Cada localidad se as1enta sobre una o varias 
formaciones geológicas, las cuales exh1ben una 
estratigrafía y propiedades típicas de cada una 
de ellas. 

Una formac1ón geológica presenta problemas de 
1ngemeria prop1os de la misma Por lo tanto, el 
Ingeniero debe estar familianzado con la 
estraugrafia y propiedades de dicha formación, 
y observar el comportamiento de las obras 
constrUidas en ella, lo cual perm1te una 
adecuada calibración entre uso de propiedades 
mecan1cas y conducta de las cime•taciones. 

En los sigu1entes parrafos presentamos 
magnitudes de propiedades mecan,cas para el 
subsuelo ae la c1udad de Méx1co, obtenidas a 
partir de la estadística Cabe aclarar que estas 
propiedades el ingen1ero las debP. emplear con 
las reservas de caso. pues 'ln general la 
d1spers1ón de los datos es alta Desde luego, 
presentan una mayor conf1abilidad aquellas 
correlaciones en las que se proporcionan 
magn1tuaes de la dispersión c'E los datos 
(desviación es:andar o var~anc1a) 

La res,stenc1a a! corte de suelos cohesivos en 
condiciones no drenadas se puede obtener 
aprox1madamen~e con la siguiente expresión 

(44) 

En la tabla 5 se presentan los valores de e, para 
el subsuelo ae la zona de/lago de la Ciudad de 
Mexico. en func1ón de la res1stenc1a en la punta 
del cono q, (Santoyo. 1980) 

La arcilla de la C1udad de México. que constituye 
la llamada formac1ón arcillosa superior (Marsa! y 
Mazarí, 1959), formación Tacubaya (Zeevaert, 
1973) o sene arcillosa supenor (Tamez et al, 
1987). exh1be el sígu1ente valor de la res1stenc'a 
al corte e,, = qJ2 (q, = res1stencia a la 
compres1ón s1mple) en func1ón del conten1do 
natural de agua w (Deménegh1, 1982a) 

e,, = 0.4994 - 0.0003038 w 

-O 112031u ,j 1 01449+(w-252 8)2/620434 (45) 

lo 

(C,u en kg/cm2 y w en porciento del peso seco, 
75<w<400%) 

La ec 45 se obtuvo con N = 69 pares de valores 
(w, e,,), la es una variable aleatoria con 
distribución t de Student, la cual se obt1ene para 
N-2 grados de libertad. En la tabla 6 se 
proporcionan valores de tu para diferentes 
mveles ·de confianza a. Consideremos que un 
estrato de la formac1ón Tacubaya (o formación 
.arcillosa superior, o serie arcillosa supenor) 
t1ene un contenido natural de agua w = 250%; 
tomando un a= 10%. de la tabla 5: t .. = 1 2944 
Aplicando la e e 45 se obtiene Cqu = 0.197 4 
kg/cm2 Esto 1nd1ca que ex1ste una probabilidad 
de 10% de que el valor de la cohesión en dicho 
estrato sea menor que O 1974 kg/cm2 La f1g 14 
muestra la variación de e,, con w, para a = 10% 
(Deméneghi, 1982b). 

La tabla 7 cont1ene datos de resistencia al corte 
de suelos de la zona pon1ente de la ciudad de 
México (Deménegh1 y Sang1nés, 2000) Las 
tobas están formadas por l1mos arenosos y 
arenas limosas, en ocas1ones estos suelos 
cont1enen c1erto porcentaje de arc1lla (León, 
1976) Las arenas de pómez proceden de 
matenales pumiticos gns claro (León, 1976) y 
de una !atenta de pómez (Eilstein, 1992) e' es 
la cohesión del suelo saturado prev1amente, en 
condiCiones drenadas. en., es la cohesión en 
estado natural (sin vanar su humedad natural) y 
4· es el ángulo de fncc1ón 1nterna 

En la tabla 8 la med1a de la población se toma 
1gual a la medía de la muestra. La vanancia de 
la población se est1ma con la siguiente 
expresión 

2 2 1 2 e; = (N-1) S X,~, (46) 

donde x',~, se obt1ene para N-1 grados de 
libertad; para f1nes practícos a, se puede tomar 
igual a 40%. Esto qcuere decir que la probabi
lidad de que la varianc1a de la población sea 
mayor que o2 (calculada con la ec 46), es 40%. 
En la tabla 8 se presentan los parametros de 
res1stenc1a de las poblaciones estadísticas de 
las tobas y de las arenas pumit1cas, usando los 
datos de la tabla 7. 

Con los valores de la tabla 8 se pueden hacer 
inferencias estadísticas de las propiedades 



mecánicas. En efecto, aceptanc'o oue una 
población estadística tiene una distnbución 
normal de probabilidad, un valor dasfJvorable 
(poco probable) se calcula 

Valor desfavorable= 1'- a z.., <:O (47) 

La probabilidad de que la magn,lud de una 
proptedad mecanica sea menor que el valor 
desfavorable calculado con la ec 47, 3s ex2. 

Aplicando la e e 47, en la tabla 9 se presentan 
valores desfavorables de los parametros de 
reststencia, para las tobas y para lao arenas 
pumittcas, para dtsttntos mveles ae confianza 
ex2 El ingeniero puede elegir un cierto nivel de 
conftanza. de acuerdo con su cnterio y 
expenencta, y est1mar la probabtltdad de 
ocurrencia de una propiedac' mecantca 
(Deméneght y Sangtnés, 2000). 

El uso de la tabla 9 es como Stgue· tomando por 
eJemplo un nivel de conftanza ex2 = 20%, en la 
toba extsle una probabtlidad de 20'1o de que e' 
resulte menor que 2.092 tlm2

, ·qu~ c,.1 resulte 
menor que 8 931 tlm2 y que<!> resulte menor que 
26 o73• 

C,uaad Untversitana. D F. enero de 2)01 
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E'pcrimcntal Valucs o[<:>' 
-·-----·---------------------------------

Soil Typc 

Comp:J.ct~J sh~k; 11' == IS.6~é 

Bould::r Cl:l]: 11' = ! ! .6:¿ 

Dh.:~n.tun chy: 11' = 22.2t;C. P.t 
= 15SO kg/m 3 

Dhanaun Cb]. 11· = 22.'2 c;c. P,1 

= l-!7S kg/m 3 

D!l:Ln:JUri c\J\', 11 = 22.2:¿., P.1 

= 1580 kg./t:t' 
Dturuun c!.Jy. 11· = 22.2S~. P .. • 

= \-!7.S kf/lll
1 

~bJnd gr..: y c!.ty. 11· = 29':';.. 

Undhturb...:J ck~.·tHllplhO..:,! ~r.trntt.:: 

lll)ll:;_ h:11ng 
L'ndi:.wrb...:J d~·~.·~)Lnp~h~.:J rhyl)lit...:: 

1\nn~ K11n~ 

T.~ppcn-:\ll;..:h Hd! ~11:. 11· = 21 S~;, 

P.1 == !590 \..g/ 111
1 

Comp:n:tcJ g\;¡;:¡;d tdl. 11 = \2.217¡. 
P. 1 = 1 S !U \..g/ m ' 

(Accapcarp) 

e' 9' 
(kPa) (dcgrccs) 

15 8 e-l. 8 

9.6 27.3 

37.3 28.5 

20.3 29.0 

!5.5 28.5 

¡¡ 3 29.0 

:!.\ 7 ~2 s~ 

~S. 9 _;:;. -l 

7 --~ 35.3 

0.0 3~.0 

10 ~) .l 

1 2 

o' 
(degrecs) Test Proccdurc Rcferencc 

!8 l ConstJnt wJtcr content llishop e1 al. 
tnaxi::d ( 1960) 

21.7 Constant water contcnt Iltshop e1 al. 
tri~).'( ia l ( 1960) 

!6 2 Consnltdatcc.l drJ.tncd tnaxt~ll Satip, ( 1978) 

!2.6 Constan! draincd triJ.xial Satija. (!978) 

22.6 Consoltdatctl water contcnt Satija, (!978) 
tn;lXiJI 

!6.5 Const:tnt water contt.::nt Satija, ( !978) 
tn:J.\i:t! 

16 1 Consn\HJ.ncJ dra1ncJ dncct Ese ano ( 1980) 
:::.ht:.J.r 

15.3 Conso\idJtcd dr.•incd Ho and Frcdlund 
multt::.tagc tnJ.\1: .. 11 ( !982a) 

!3.S Con~oltdatcd dramcd Ho and Fredlund 
multistagc tria\ÍJ.I ( !982a) 

16.0 Con:-.oltdatcd dr::uncd Krahn et al. 
mulri:-.tJgc tna.xb! ( 1989) 

7-25.5 C(ln ..... ohd.Ltt.:d drau1cd Gan el al. 
IIHJitL~t:.~gc dtr~ct shr.:~r ( !988) 



TABLA :2-
ÁNGULO DE FRICCIÓN INTERNA PARA ARENAS Meyerhof, 1956) 
Estado Compacidad 

IN 
q, 

relativa 

1 k g/ cm' 
Muy suelto < 0.2 1<4 < 20 
Suelto 0.2-0 4 4-10 20-40 
Sem1compacto 0.4-0.6 10-30 40-120 
Compacto 0.6-0 8 30-50 120-200 
Muy compacto > 0.8 >50 > 200 

.. 
N = numero de golpes en la prueba de penetrac1on estandar 
q, = resistencia en la punta del cono 

TABLA 3 

Angula de 
fricción interna 
Grados 
< 30 
30-35 
35-40 
40-45 
> 45 

1 

RESISTENCIA A LA COMPRESIÓN SIMPLE EN ARCILLAS (Terzaghi y P eck, 1967) 
1 Consistencia IN 

1 

[ Resistencia a la compres1ón 
s1mple, q, 

1 1 kqlcm' 
Muy blanda 1 < 2 1 < 0.25 

1 Blanda 12-4 10.25-0.50 
1 Media 14-8 1050-10 
1 F1rme IB-15 11 0-2 o 
1 Mut f1rme 115-30 12 0-4 o 
1 Dura 1 > 30 i > 4.0 
N - número de golpes en la prueba de penetración estandar 

TABLA 4 
VALORES TÍPICOS DEL COEFICIENTE N 

! Arcilla normalmente consolidada (q, < 20 kg/cm') 
Tipo de suelo 

115-18 
; Arcilla suave con falla local 110-14 
i Arc~lla preconsoildada (Q, > 25 kq/cm2

) i 22-26 
L Suelos arc1llosos aba¡o del n1vel freat1co 114 
1 Suelos arcillosos blandos 120 

TABLA 5" 
VALORES DE LA RESISTENCIA AL CORTE EN PRUEBA RÁPIDA (Santoyo, 1980) 

L 1 Prueba 1 Torcómetro 
j T1po de suelo 1 q,, kg/cm· J Tnax1al 

1 
Compresión 

1 

Laboratono Campo 

' ' u u 1 simple 
1 Costra seca l5<g <10i q,/14 1 q,/20 1 - 1 - 1 
1 Arcillas 

1 

q, > 5 
1 

q,/13 
1 

q,l16 qof12 q,/14 
blandas 
Limos q, > 10 q,/24 q/54 - -
arcillosos 
duros 

13 

·'· 

Penetrómertro 
de bolsillo 

-
-

qJ29 



TABLA G 
VALORES DE LA VARIABLE ALEATORIA la (t DE STUDENT) 
PARA N-2=67 GRADOS DE LIBERTAD 
N1vel 25 5 10 15 20 25 30 
de 

1 con-
fianza 
a,% 
t 1.9961 1 6680 1.2944 1.0446 0.8471 0.6782 0.5270 

TABLA 7Z 

35 40 45 50 

o 3870 0.2544 o 1261 o 

PARÁMETROS DE RESISTENCIA AL CORTE. MUESTRAS ESTADÍSTICAS DE TOBAS Y DE ARENAS 
PUMÍTICAS Sanainés, 2000 

Arenas pumiticas 
e,,, ----- ·¡;----

1 1 Vm' 1 um· 1 grados Um' grados 
1 Número de valores, N /7 13 20 18 18 
1 Med1a 16 357 26.169 37.65 4.63 31.367 
!Vananc1a.s' !19560 355986 167818 4 463 1 76.364 
! Desv1ac1on estandar. s 14 423 /18 868 112.954 12 113 /8.739 
1 Coef1c1ente de variac1ón 1 O 696 ! 0.721 1 o 344 10.456 10.279 

TABLA 8 
PARÁMETROS DE RESISTENCIA AL CORTE. POBLACIONES ESTADÍSTICAS DE TOBAS Y DE 
ARENAS PUMÍTICAS (Deméneaht y Sangtnés. 2000) 

i 1 Tobas Arenas ¡ umittcas 
: Prop1edad mecánica 1 e' 1 e,, 1~ 1 e,., ti> 
: 1 um· lvm· Lgrados U m' qrados 
: Número de valores. N 17 113 I2D 118 18 1 
~..:cuadrada 14 57 I1D.182 116 85 114.937 114.937 
: Med1a. u 16 357 126 139 137.65 4.63 31.367 
: Vananc1a. o~ ¡ 25.680 1419547 1189 231 5 D8D 86.91D 
1 Desv1ac1ón estandar, a /5.068 I2D 483 : 13.756 2.254 9.323 

TABLA <'f 
VALORES DESFAVORABLES ESTIMADOS DE PROPIEDADES DE RESISTENCIA AL CORTE 
(Deméneg_hl v Sang1nés. 20DO)_ 

1 1 Tobas Arenas pumiticas 
1 N1vel ae zu2 e' 
! conf1anza 

e,., t!> e,,. ti> 

i o.-. 
;% ! 1 um· 1 vm· i grados U m' grados 
!5 ! 1 6449 ID ID 115.023 D.923 16.032 
: 10 11.2816 ID ID I2D D20 1.741 19.419 
1 15 I1.D364 11.1 D5 4 941 123 393 2.294 21.7D5 
i 20 1 0.8416 12 092 8 931 26 073 2.733 23.521 
125 o 6745 12 939 12.354 28.371 3 11D 25079 
130 1 o 5244 13 7DD 115 428 I3D.436 3 448 26 478 
i 40 1 D.2533 J5 D74 I2D.981 34 166 4.059 29.0D5 
/50 ID 16 357 /26 169 I37.65D 4.63D 31.367 

(Accapcarp) 
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ANÁLISIS SÍSMICO DE CIMENTACIONES 

Agustín Deménegh~-Colina* 

cuando se realiza el análisis sísmico de una cimentación, es ·usual 
que se cuente con un coeficiente sísmico para la región en cuestión, 
dado por el código del Estado donde se construirá la estructura 
correspondiente. Con este coeficiente sísmico se procede al análisis 
y diseño de la estructura, incluyendo desde luego en éste al de la 
estructura de cimentación. 

Sin embargo, cuando el subsuelo del sitio está formado por sedimentos 
de consistencia blanda, se presenta un fenómeno de amplificación de 
las ondas sísmicas que llegan al lugar, el cual consiste en que, en 
!2 h~sc con~titt~ida par tPrreno firme, se presenta una cierta 
aceleración, mientras que en la superficie del suelo blando la 
aceleración puede ser varias veces mayor que la del terreno firme 
(fig 1). 

El comportamiento anterior se debe a que ocurre, por lo menos en 
forma parcial, la resonancia del suelo blando. Para ilustrar este 
fenómeno consideremos un sistema de un grado de libertad corno el 
mostrado en la fig 2, en el que la base se somete a un movimiento 
dado por 

x ; a sen O t 
o 

La velocidad de la base vale 

y la aceleración 

x ; a O cos O t 
o 

.. 
X ; - a 0 2 sen O t 

o 

La respuesta de la masa está dada por (Newmark y Rosenblueth 1976) 

Desplazamiento relativo y ; a B sen (O t q,) 
d 

Velocidad relativa y ; a o B cos (O t - 9) 
d 

Aceleración relativa 
.. 02 (O t y ; - a B sen - q,) 

d 

En las expresiones anteriores 

* Profesor del Departamento de Geotecnia. Di visión de Ingeniería 
Civil, Topográfica y Geodésica. Facultad de Ingeniería. UNAM 
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2 e: 
t;J = ang tan 

1 - ( 

w es la frecuencia circular del sistema 
1 

Los desplazamientos absolutos estan dados por 

Desplazamiento X = X + 
o 

y 

Velocidad X = X + 
o 

y 
.. 

Aceleración X = X + 
o 

y 

w =vKjM 
1 

Definamos el factor de amplificación de la aceleración corno e" 
cociente entre la rnaxirna aceleración absoluta de la masa y la rnáxirn, 
ac-eleración de la base: 

f = rnax x 1 max x 
• o 

En la fig 3 se muestra la variación de f con el cociente T 1 T , 
• 1 

para amortiguamientos de 2 y 10 % del amortiguamiento critico. 

Recordemos que los períodos estan dados por 

T = 2 TI 1 w (masa que vibra) 
1 1 

y T = 2 TI / 0 (base) 

Se observa en la fig 3 que la amplificación de la aceleración depende 
del cociente T ¡ T y del amortiguamiento. La máxima amplificación se 

1 

presenta cuando T 1 T = 1 
1 

al aumentar el amortiguamiento decrece 

la amplificación de la aceleración es el factor f . Para T 1 T -> "' 
• 1 

nula. 

Un fenómeno similar 
las veces de la nasa 
espesor H corno el 
desplazamiento de la 

sucede en el suelo blando, en el que éste hace 
del ejemplo anterior. Consideremos un estrato de 
indicado en la fig 1, y supongamos que el 
base rígida está dado por -· 

2 



x (t) = e exp (iOt) = e (cos Ot + i sen Ot) 
o 

i = .r::l 
lo que implica que la base tiene un movimiento armónico de frecuencia 
o . 

La solución del movimiento cuando existe amortiguamiento cae en el 
campo de los números complejos, lo que conduce a que haya un cambio 
tanto en la amplitud como en la fase del movimiento . Definiendo la 
función de amplificación f = A (O) como el valor .absoluto del 

• 
cociente de la máxima aceleración en la superficie del estrato entre 
la máxima aceleración en la base rígida, se obtiene (Roesset 1969) 

do:: de 

a = H 

/3 = H 

donde 

A (O) = 1 1 / coo;h 2 
a cos2 

{3 + senh2 a sen2 
{3 ( 1) 

o /¡ 
o /¡ 

e 
S 

17 
o 
H 
G 
p 

/1 + (17 o 1 G) 2 - 1 J 1 [ 1 + (17 o 1 G) 2] 1 v' 2 e 
S 

/1 + (17 o 1 G) 2 + 1 J 1 [ 1 + (17 o 1 G) 2 J 1 v' 2 e 
S 

= /e 1 p = velocidad de la onda de cortante 

= 

suelo !Jlando 
amortiguamiento del suelo blando 
frecuencia circular natural de la base rígida 
espesor del suelo blando 

(2) 

(3) 

en el 

= 
= 

módulo de rigidez al cortante dinámico del suelo blando 
nasa especifica del suelo blando 

La respuesta depende d< la hipótesis que se haga respecto al amorti
guamiento. Se puede considerar que la viscosidad es inversamente 
proporcional a la frecu3ncia, de tal modo que 17 O 1 G = 2 ( sea 
una constante. Aplicando las ecs 1 a 3 se obtiene la respuesta del 
estrato. 

Las frecuencias corres~ondiente~ a los modos naturales de vibrar del 
estrato se hallan con la3 siguientes expresiones 

w = frecuencia circular del modo n de vibrar 
n 

w = (2n - 1) rr / G 1 p 1 2 H = (2n - 1) rr e 1 2 H 
n s 

(4) 

Para pequeños valores de (17 O 1 G), la función de amplificación, para 
los modos naturales de vibrar, vale aproximadamente (Roesset 1969): 

A (w) = 4 1 (2n - 1)rr (2() 
n 

(5) 

( = fracción del amortiguamiento crítico 

3 
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En la fig 4 se muestra la variación de la función de amplificación 
con la frecuencia de vibración de la base firme, para un estrato de 
espesor H = jo.5 m, con una velocidad de la onda de cortante en e· 
suelo blando e = 229 mjs y un peso volumétrico del suelo 7 = 2 tjm3 

S 

La función de amplificación se obtiene empleando las ecs 1 a 3 
considerando que n n 1 G = 2 ( . 

Vemos que la máxima respuesta se presenta cuando el terreno firme 
vibra con una frecuencia igual a la frecuencia correspondiente al 
primer modo de vibrar del estrato blando. Esto significa que si la 
frecuencia dominante de las ondas sísmicas que arriban a un sitio 
coincide o está cercana a la frecuencia del primer modo de vibrar de 
un estrato· de suelo blando, la aceleración en la superficie de éste 
puede ser varias veces superior a la aceleración en el terreno firme. 
En este ejemplo la amplificación de la aceleración es de 3.18 , para 
un amortiguamiento del suelo blando de 20 % del crítico. 

En forma aproximada se pueden calcular las frecuencias de vibración y 
los valores correspondientes a los "picos" de la función de 
amplificación ( f ig 4) , empleando las ecs 4 y 5 En la tabla 1 se 
presentan los resultados para los primeros cinco modos de vibrar, 
considerando un amortiguamiento del 20 % del amortiguamiento crítico. 

TABLA 1 
VALORES APROXI!1ADOS DE LA FUNCIÓN DE ANPLIFICACIÓN A (w ) 

n 

n w f T A (w ) 
n sn n 
-1 ciclosls S S 

1 11.78 l. 875 0.533 3.183 
2 35.34 5.625 0.178 l. 061 
3 58.90 9,375 0.107 0.637 
4 82.47 13.125 0.076 0.455 
5 106.03 16.875 0.059 0.354 

w = 
n 

( 2n - 1) rr e 
S 

1 2 H A (w ) 
n 

= 4 1 (2n - 1)rr (2() 

f = w n 1 2rr T = 2rr 1 w 
s n n 

Desafortunadamente, no se puede controlar la frecuencia dominante de 
vibración de las ondas sísmicas que llegan a un sitio; en todo caso, 
es conveniente observar las frecuencias dominantes de los temblores 
que llegan a una localidad, para reconocer los estratos en los que se 
puede presentar el fenómeno de amplificación de aceleración que hemos 
comentado en los párrafos anteriores. 

El razonamiento anterior es válido también en términos de los 
períodos de vibración de ondas y suelo blando. Vemos que la máxima 
respuesta de aceleración se presenta cuando el período de vibración 
de la base firme coincide con el periodo natural del primer modo de 
vibrar, siendo esta respuesta de 3.18 en nuestro ejemplo (fig 4). Es 
decir, la aceleración en la superficie del terreno blando será 3.18/. 
veces mayor que la aceleración en la base, si el amortiguamiento del-



1 
suelo es de 20 % . Vemos entonces que la aceleración en la ~uperficie 
del suelo blando depende fundamentalmente del cociente T 1 T, donde 

si 

T es el periodo natural de vibración del estrato blando y T es el 
S 1 

periodo dominante de vibración de las ondas sismicas. 

Para un estrato de suelo homogéneo (fig 1), los periodos de vibración 
están dados por 

T = 4 H j p 1 G 1 (2n - 1) (6) 
sn 

n = 1, 2, 

donde p = masa especifica del suelo 
G = módulo de rigidez al cortante dinámico del suelo 

El primer modo de vibrar, o modo fundamental, se obtiene para n = 1: 

T 4HvpiG 
si 

( 7) 

Para la estimación del periodo natural de vibración de un suelo 
estratificado véase Zeevaert (1973, 1980). Para la determinación del 
módulo de rigidez dinámico de la arcilla del valle de México, puede 
consultarse a Jaime et al (1987). 

El periodo de vibración de la estructura se halla con los métodos 
usuales del análisis estructural. Sin embargo, cuando el terreno de 
cimentación está formado por un suelo blando, es importante 
considerar además el efecto de balanceo y de tra,lación horizontal de 
la cimentación. Asi, el periodo de vibración acoplado de una estruc
tura vale (Normas de Sismo 1987): 

donde T = 
o 

T = 
X 

T = 
r 

T 
1 

periodo fundamental que tendría 

( 8) 

la estructura si se 

apoyara sobre una base rígida (este período se debe a 
la fl exibi 1 idad propia de la estructura) 

periodo natural que tendría la estructura si fuera 

infinitamente rígida y su base solo pudiera tras la-
darse en la dirección que se analiza 

período natural que tendría la estructura si fuera 

infinitamente rígida y su base solo pudiera girar 
con respecto a un eje horizontal que pasara por el 
centroide de la superfiece de desplante de la 
estructura y fuera perpendicualr a la dirección que se 
analiza 

El período natural de vibración por rotación de una masa está dado 
por 

5 
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/M ' rr H /M/ K ( 9) T = 2 rr H- 1 K = 2 
r r r 

/w H2 / K ( 10) o T = 2 rr g = aceleración la gravedad r g r de 

Las Normas de Sismo, 
"para el cálculo de T 

en el inciso A. 7 del Apéndice, establecen que 
se supondrá que el desplazamiento de la base 

X 

está restringido por un elemento elástico cuya 

tjm: 

T = 2 rr ( W' j g K ) 1/
2 

X o X 

rigidez vale K ' X 

(11) 

en 

donde T está en segundos, W' es el peso neto de la construcción al 
X o 

nivel de su desplante, Íncluyendo el peso de los cimientos y 
descontando el del suelo que es desplazado por la infraestructura, en 
t.ont:.:lc.G.us, y 1:9! 1 es la aceleración de .la gravedad, en mjs

2 
• El valor 

de W' no se tomará menor de 0.7 W 
o o 

"Para el cálculo de T se supondrá que la rotación de la base está 
r 

restringida por un elemento elástico de rigidez K en t.mjradián: 
r 

T = 2 
r 

TI ( J / g K 
r 

) 1/2 (12) 

r 
segundos y "J" es el momento neto de inercia del donde T esta en 

peso de la construcción, en t. m2
, con respecto al eje de rotación,. 

descontando el momento de inercia de la masa del suelo desplazado por
la infraestructura. Esta diferencia no se tomará menor de 0.7 veces 
el momento de inercia calculado con el peso de la construcción. 

"Tratándose de construcciones que se apoyan sobre zapatas corridas 
con dimensión mayor en la dirección que se analiza o sobre losa o 
cascarón que abarque toda el área de cimentación, y que posean 
suficiente rigidez y resistencia para suponer que su base se desplaza 
como cuerpo rigido, los valores de K y K se obtendrán de la tabla 

x r 

1, en que G es el módulo de rigidez medio, 
que se apoya la construcción, y los radios 

2 en t;m , del estrato 
equivalentes R y R 

x r 
metros, se calcularan empleando las expresiones 

R = A 1 rr ) 112 (13) 
X 

R = 
r 

( 4 I 1 TI ) 1 1< (14) 

en 
en 

2 "en las que A, en m , es el área de la superficie neta de 
cimentación, e I, en m4

, es el momento de inercia de dicha superficie 
neta con respecto a su eje centroidal perpendicular a la direción que 
se analiza" (Normas de Sismo 1987). 

1 

6 



. ' 

una vez que se conocen los periodos de vibración del suelo T y de 
si 

la estructura T , se puede emplear el espectro de respuesta sismica 
1 

de zeevaert (1980) para la determinación del factor de amplificación 
f (fig 5), definido como el cociente de la máxima aceleración en el 
• 

centro de gravedad de la estructura entre la máxima aceleración en la 
superficie del terreno blando. Para entrar en el espectro de la fig 5 
necesitamos el amortiguamiento acoplado del sistema, el cual está 
dado por (Zeevaert 1980): 

e, = 11 - gl ( 15) 

donde g, = go gr (T') 2 
1 1 (go T2 + gr T2) 

r o ( 16) 

T' = j T2 + T2 
1 o r 

go = 1 - e" gr = 1 - (2 
o r 

Vemos en el espectro que la máxima respuesta se obtiene cuando T 1 
1 

T = 1 Por lo visto anteriormente, no se puede evitar la 
si 

amplificación de la aceleración de un suelo blando, pero si 
factible evitar que coincidan el periodo natural de vibración 
suelo con el periodo natural de vibración de una estructura. 

es 
del 

La aceleración en la superficie del terreno la proporciona, en l.a 
ciudad de México, el Reglamento de Construcciones en las Normas de 
Sismo. A si, en .el inciso 3 de éstas se señala que "la ordenada de!l 
espectro de aceleraciones para diseño sismico "a", expresada; como 
fracción de la aceleración de la gravedad, está dada por la siguiente 
expresión: 

a = ( 1 + 3 T 1 T ) e 1 4 , si T es menor que T " 
• • 

La aceleración en la superficie del suelo se obtiene haciendo T = O 
en esta expresión (pues para T = O la estructura vibra igual que la 
superficie del terreno), por lo tanto a= e= e 1 4 en la superficie. 

S 

Las aceleraciones 
Distrito Federal 
Reglamento) : 

para las diferentes zonas 
se presentan a continuación 

Zona 

I 
II 

III 

Coeficiente 

sismico e 

0.16 
o. 32 
o. 40 

Coeficiente e 
S 

(superficie) 

0.04 
0.08 
0.10 

estratigráficas 
(articulo 206 

Aceleración 

( supert,tcie) 
cmls 

39 
78 
98 

del 
del 

Venos entonces que, por ejemplo, en la zona III la aceleración de 
diseño de la superficie del terreno es de 98 crnls 2

• 

7 
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También se puede utilizar el siguiente criterio para hallar "e" 
'! (Normas de Sismo, Apéndice) : "en si tíos en que se conozca el perior· 

dominante del terreno T y que se hallen en las parte sombread, 
si 

de la fig 3. 1 (de esas Normas), también se adoptará e = O. 4 para 
estructuras del grupo B, y O. 6 para las del A; fuera de las partes 
sombreadas se adoptará 

e = 1 . 6 T 1 ( 4 + T
2 

) 
sl sl 

(17) 

Vemos :;-:e el coeficiente 
dominante del suelo T 

si 

sísmico depende del periodo de vibración 
Considerando que el coeficiente sísmico en 

la superficie e = e ¡ 4 y que la aceleración en la superficie, 
S 

en 
2 ' 1 cm;s , es lgua a e por 980, en la fig 6 se presenta la variación 

S 
de 

esta aceleración en ft1nción del periodo T 
sl 

EJEMPLO 

Determinar la respuesta de aceleración de un edificio sobre un 
estrato de suelo blando, con las siguientes características: 

Masa = 217.5 t.s 2jm 
Peso = 2133 t 
Periodo de la estructura T ~ 0.3 s 

o 

Amortiguamiento en la estructura (
0 

= 5 % 

Periodo por rotación T = 0.76 s 
r 

Amortiguamiento en el terreno de cimentación (r = 15 % 

Periodo por traslación T ~ 0.22 s 
X 

Periodo del terreno de cimentación T = 2.4 s 
sl 

Solución 

El periodo acoplado de la estructura vale 

T = / T2 
+ T2 + T2 = O . 8 5 s 

1 o x r 

Obtenemos el cociente T
1 

1 T
51 

= 0.35 

Para entrar en el espectro de la fig 5 necesitamos el amortiguamiento 
acoplado del sistema, el cual está dado por (Zeevaert 1980): 

(, = j 1 - g, 

donde T' = j T2 + T2 = 
1 o r 

0.817 S 

8 



go = 1 - (2 ··- 0.9975 o 

gr = 1 - (2 -- 0.9775 
r 

Sustituyendo gl -- 0.98 (o = 0.141 

Es decir, el sistema acoplado tiene un amortiguamiento de 14.1% . 

Entrando al espectro para diseño sísmico (fig 5, Zeevaert 1980), se 
obtiene un factor de ~rrplificación f = 1.9 . 

a 

Considerando una aceleración en la superficie de 98 cmjs2
, la 

aceleración en el centro de gravedad de la estructura está dada por 
(98) (l. 9) = 186 cmjs?. . 
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1 

APUNTES DE CIMENTACIONES 
INTERACCIÓN SUELO-ESTRUCTURA 

NOTA PRELIMINAR 

La interacción suelo-estructura es aquella parte 
de la ingeniería que estudia las deformaciones 
del terreno de cimentación cuando éstas se ven 
afectadas por la presencia y rigidez de la propia 
estructura. La influencia de la estructura puede 
ser en condiciones estáticas, lo cual es tratado 
por la interacción estática suelo-estructura, o 
puede ser en condiciones dinárnicas, lo cual 
cae en el campo de la interacción dinámica 
suelo-estructura. 

INTERACCIÓN ESTÁTICA SUELO
ESTRUCTURA 

Se conocen como métodos de interacción 
estática suelo-estructura aquellc-s procedi
mientos que para el cálculo de las 
deformaciones del terreno. de cimentación 
toman en cuenta la rigidez de la estructura. 
Todos estos métodos están basados en el 
pnncipio de que en el contacto cimiento-terreno 
los desplazamientos tanto de la subestructura 
como los del terreno son iguales, es decir, 
ex1ste compatibilidad de deformaciones entre 
estructura y suelo. 

En términos generales, el procedimiento de 
cálculo para la Interacción suelo-estructura 
consiste en tres pasos: (a) se calculan los 
desplazamientos de la subestructura, (b) se 
calculan los desplazamientos del terreno de 
cimentación, y (e) se establece la compatibi
lidad de deformaciones entre estructura y suelo. 

Podemos distinguir dos dases de situaciones 
en relación con la interacción: (i) cuando los 
cimientos están suficientemente separados, de 
tal forma que la carga sobre un apoyo no ejerce 
influencia sobre los desplazamientos de los 

Agustín Deméneghi Colina
Héctor Sanginés Garcfa-· 

apoyos vecinos (este fenómeno se presenta 
usualmente en zapatas aisladas), y (ii) cuando 
se trata de un cimiento continuo donde el 
desplazamiento de un punto de dicho cimiento 
está afectado por la carga repartida en toda la 
subestructura (es el caso de zapatas corridas o 
losas de cimentación). 

Interacción suelo-zapatas aisladas 

Definición de módulo de reacción 

Para llevar a cabo la interacción suelo-zapatas 
aisladas, se hace uso del concepto de módulo 
de reacción o módulo de rigidez del terreno de 
amentación, . el cual se presenta en los 
siguientes párrafos. 

Definamos el módulo de reacción o rigidez 
lineal vertical de un cimiento de la siguiente 
forma 

K.= 0./ó., (1) 

donde o. es la fuerza vertical aplicada al 
cimiento y &, es el asentamiento vertical 
ocasionado por o •. 

Se define la rigidez lineal horizontal de un 
Cimiento 

K.. = 0,./0, (2) 

donde a. es la fuerza horizontal aplicada al 
cimiento y o, es el desplazamiento horizontal 
producido por a •. 

Se define la rigidez a la rotación de un cimiento 

K,= M/9 (3) 

Profesores del Departamento de Geotecnia. División de Ingeniería Civil, Topográfica y Geodésica 
Facultad de Ingeniería. UNAM 



donde M es el momento aplicado al cimiento y e 
el ángulo -en radianes- producido por dicho 
momento. 

Análisis de la interacción suelo-zapatas 
aisladas 

Ilustremos la solución de la interacción suelo
zapatas aisladas con el marco de la fig 1 
(ejemplo 1 ). La rigidez vertical del terreno de 
c1mentación vale K., = 2331.96 tlm, la rigidez 
horizontal K, = 1901.38 tlm y la rigidez a la 
rotación K,= 1102.81 t.mlrad. 

Utilizaremos el método de rigideces para el 
análisis de la estructura (véase el anexo 1 ), en 
el que se debe cumplir 

(4) 

donde 

!S = matriz de rigidez de la estructura 

¡¡ = vector de desplazamientos 

.E• = vector de cargas de empotramiento 

_E0 = vector de cargas concentradas 

La formación de la matriz !S y de los vectores Q, 
.E" y _E0

, para el marco de la fig 1, viene desaito 
en el anexo 1; como resultado de esto, en la fig 
2 se exhiben los grados de libertad de la 
estructura, y en las tablas 1, 2 y 3 la matriz de 
rigidez ~ el vector de cargas de empotramiento 
.E• y el-vector de cargas concentradas .E" de 
toda la estructura, respectivamente. (En la tabla 
1 sólo Incluimos los renglones de ó1, ó,, 9s. &,, 
1ig y 911 , porque, por simetría 5:, = B,, B.=~. eo 
=-es, Be=&,, B,o = ~. 812 =-e.,.) 

La rigidez del terreno de cimentación se puede 
incluir en el vector de cargas concentradas .E". 
de la siguiente forma: las fuerzas a,, Q, y M se 
pueden obtener con las ecs 1 a 3 

a,= K. B. (5) 

(6) 

(7) 

2 

En la fig 3 se muestran las reacciones del 
terreno en función de las rigideces del mismo y 
de los desplazamientos. 

Usando las ecs 5 a 7 calculamos las fuerzas 
a,, av2. ah3. aMo Ms y Me: 

a, = 2231.96 B,, av2 = 2231.96 5:> 
ah3 = 1901.38 &:.. a .. = 1901.38 B. 
Ms = 1102.81 e5, Me = 1102.81 a. 

El vector de cargas concantradas queda 

?231.96B1 

2231.96 5:, 
1901.38 ó, 
1901.38 B4 

.E" = 1102.81 9s (8) 
1102.81bo 

o 
o 
o 
o 
o 
o 

Reemplazando en la ec 4 los valores de !S 
(tabla 1 ), .E" (tabla 2) y .E" (ec 8), y resolviendo 
el sistema de ecuaciones, obtenemos 

B1 = 0.010291 m, ó, = 0.0055104 m 
95 = 0.00049148, &, = 0.013289 m 
1ie = -0.000078886 m, e, = -0.0054707 

Los elementos mecán:cos en las barras de la 
estructura se calculan siguiendo el procedi
miento indicado en el anexo 1. (lo dejamos 
como ejercicio al lector.) 

Las fuerzas en los apoyos se determinan con 
lasecs5a7 

a, = av2 = 2331.96(0.01 0291 > = 23.998 t 
a113 = 1901.38(0.0055104) = 1D.4n t 
a .. = 1901.38(-0.0055104) = -10.4n t 
Ms = 1102.81(0.00049148) = 0.542lm 
Me= 1102.81(-0.00049148) = -0.542lm 

Resolvamos otro ejemplo, el de la fig 4 (ejemplo 
2), despreciando los efectos de acortamianto de 
barras. En la tig 5 y en la tabla 4 se exhiben la 
numeración de barras y grados de libertad. Las 
matrices de rigidez y los vectores de cargas de 



empotramiento se hallan con los valores del 
anexo 3 (marcos planos con b¡11rar. ortogo
nales, sin considerar el acortamiento de barras). 

Barra 1 
Matriz de rioidez 
Bs le, 1&.. 
1299.52 649.76 423.76 Bs 
649.76 1299.52 423.76 IBr 
423.76 

p• = -' 

Barra 2 

[ 

423.76 

o 
o 
o 

Matriz de rioidez 
e. BR 
1299.52 649.76 
649.76 1299.52 
423.76 423.76 

[ o 
e.·2 = o 

o 

Barra 3 
Matr1z de rigidez 

IBr Ba 
7970.4 3985.2 
3985.2 7970.4 
-1992.6 -1992.6 
1992.6 1992.6 

184.24 léJ 

J 
o 
423.76 e, 
423.76 Ba 
184.24 o. 

J 
e, 
Ba 
o. 

o, iÓ2 
-1992.6 1992.6 
-1992.6 1992.6 
664.2 -$4.2 
-$4.2 664.2 

l&z_ 
e. 
¡¡, 

[&;" 

p• _3 

[ 

-wl.f2 J [ -4.62] = -wl.f2 = -4 62 
wl2/12 4.62 
-wl2/12 -4.62 

La matriz de rigidez y el vector de cargas de 
empotramiento de toda la estructura se exhiben 
en las tablas 5 y 6. (En la tabla 5 sólo incluimos 
los renglones de li1, &.,, 95 y 9¡, porque, por 
simetría ~ = o,, ó• = -ó,, Be = -Bs. Ba = -B¡.) 

El vector 2 es 

¡¡ = 

ó, 

~ 
ÓJ 
o. 
6s 
e. 
Br 
e. 

3 

El vector de cargas concentradas vale (fig 4) 

aV1-1.2 
a..z-1.2 
al\3 
a,. 
Ms 
Mo 
o 
o 

La rigidez del terreno de cimentación la 
incluimos con las ecs 5 a 7 (obtenidas de las 
ecs 1 a 3) 

a.= K. o. (9) 

a.= K. o. (10) .. 
M=K,B (11) 

En la fig 6 se indican las reacciones del suelo 
en función de las rigideces y los desplaza
mientos. 

Sustituyendo valores 

aV1 =2331.96o,, av2=2331.96~ 
a""= 1901.38 &.,, a,.= 1901.38 ¡¡. 
Ms = 1102.81 95, Mo = 1102.81 Bo 

El vector de cargas concentradas queda 

2331.96 ó, - 1.2 
2331.96 ~ -1.2 
1901.38 ÓJ 
1901.38 ¡¡, 

Ec = 1102.81 Bs 
1102.81 Be 
o 
o 

Reemplazando en la ec 4 

--·· -
·.~ 



-4.62-12+2331.965,•0 (5,) 
184 24 s, + 423.76 e, + 423.76 e, + 1901.38 o, • o (S.) 
423.76 s, + 1299.52 e,+ 849.76 e,+ 1102.s1 e,. o (e,¡ 
426.76 s, + 649.76 e,+ 5284.72 e,+ 4.62. o (9,) 

Resolviendo el sistema de ecuaciones 

ó, = 0.0024958 m, ÓJ = 0.00014033 m 
65 = 0.00022213, &r = -<>.00091278 

Para hallar los elementos mecánicos, se utiliza 
el procedimiento indicado en el anexo 1 .. (lo 
dejamos como ejercicio al lector). 

Las fuer2as en los apoyos se determinan con 
lasecs5a7 

av1 = av2 = 2331.96(0.0024958) = 5.82 t 
ah3 = 1901.38(0.00014033) = 0.267 t 
a,.= 1901.38(-<>.00014033) = -<>.267 t 
M5 = 1102.81(0.00022213) = 0.245tm 
Me= 1102.81(-<>.00022213) = -<l.245tm 

Determinación de los módulos de reacción del 
suelo 

La determinación de las rigideces K.. K, y K, se 
lleva a cabo usando su·definición dada.por las 
ecs 1 a 3. Por ejemplo, el módulo K. se obtiene 
aplicando a la zapata una carga vertical a, y 
calculando el asentamiento que produce dicha 
carga. 

Dado el carácter no lineal de los suelos, es 
necesario que tanto la carga sobre el cimiento, 
como sus dimensiones, sean lo más cercano 
posible a sus magnitudes definitivas en la 
estructura, pues de otro modo la determinación 
de las rigideces será sólo aproximada. 

Ejemplo 
Determinar la rigidez lineal vertical K. de la 
zapata de la fig E-1, utilizando para ello la 
fórmula de Bur1and y Burbridge. El subsuelo 
está formado por U'la arena normalmente 
cargada, N = 15 golpes. 
Solución 
El asentamiento en milfrnatros de la zapata está 
dado por (Bur1and y Burbridge, 1985): 
Ó = Qn B0.71e 
le= 1.17/N14 

Qn = inaemento neto de presión, en kPa 
B = ancho de la cimentación, en metros 
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Sustituyendo valores 
q, = 2611.7(2) = 7.647 t/m2 = 74.995 kPa 
le= 0.0264 
B=1.7m 
ó = 2.870 mm = 0.00287 m 
El m6du lo K. vale ( ec 1 ) 
K.,= 2610.00287 = 9059.2 t/m 

La taoría de la elasticidad proporciona los 
· ·siguientes valores de los módulos de nsacción, 

para un cimiento somero de planta circular 

K.,= 2ERI(1-v2
) 

K.= 32(1-v)GR/(7-Sv) 

K,= 8GR3/3(1-v) 

(12) 

(13) 

(14) 

Estas fórmulas se pueden usar en zapatas 
rectangulares cuando B < L < 2.58, mediante 
el siguiente artificio: 

Sea A= BL el área del cimiento rectangular,. 

R= ~ Nrt (15) 

Para calcular K., y K. usamos .las ecs 12 y 13. 
con R obtenida de la ec 15. 

Sea 1 = momento de inercia del cimiento 
alrededor del eje que se desea calcular K, 

R = •.¡-;;¡¡; (16) 

K, se computa con la ec 14, con R obtenida de 
la ec 16. 

Por lo ya señalado antes, los cálculos de los 
módulos de reacción con las ecs 12 a 14 son 
sólo aproximados, pues el comportamiento real 
de los suelos es no lineal. 

Otra fonna aproximada de obtener los módulos 
de reacción es mediante la realización de 
pruebas de placa (Zeevaert, 1973). Sea k, el 
módulo de rigidez unitario, definido como 

k.=aJM (17) 

Siendo A = érea del cimiento. 

Si k., es el módulo de rigidez vertical determi
nado con una prueba de placa de un pie de 



lado, se puede emplear la siguiente fórmula 
(T erzaghi, 1955) 

k.,= k,, [(8+0.3)128]2 (18) 

donde 8 es el ancho de la zapata er. metros. En 
el caso de arcillas 

k., = k,1 [(n•·':'. ")11.5n)] (19) 

donde n = UB, siendo L la longitud del cimiento. 

La tabla 7 contiene valores propuestos por 
Terzaghi (1955) para k,1. Cabe destacar que las 
ecs 18 y 19 se deben usar con precaución, 
pues sólo son aproximadamente válidas cuando 
el suelo es isotrópico hasta una profundidad 
bajo el desplante del cimiento igual al ancho del 
mismo (Zeevaert, 1973). Por lo mismo, dichas 
ecuaciones no son aplicables a suelo~ estratifi
cados. 

Interacción suelo-cimiento continuo 

Sea un cimiento totalmente flexible con carga 
uniforme apoyado en un suelo cohesivo 
totalmente saturado. El asentamiento a largo 
plazo toma la forma indicada en la fig ?a; el 
diagrama de reacción del terreno en este caso 
es igual al de la carga, es decir, la reacción es 
uniforme. Si dicho cimiento se apoya sobre un 
suelo fnccionante, el asentamiento w distribuye 
como se indica en la fig 7b; por ser el cimiento 
totalmente flexible, la reacaón del suelo es 
también uniforme. 

Sea ahora una placa de una rigidez infinita 
apoyada en una arcilla totalmente saturada (fig 
8a). El hundimiento es uniforme, pero el 
diagrama de reacción a largo plazo toma la 
forma ind1cada en la fig Ba. Si la placa se apoya 
sobre un suelo fnccionante, el diagrama de 
reacción toma la forma de la fig Bb. 

Vemos entonces que los diagramas de 
asentamientos y de reacciones del terreno 
dependen de la ciase de suelo y de la rigidez de 
la estrudura. Un cimiento real puede quedar 
entre los dos casos extremos sel'\alados, pues 
su rigidez no necesariamente es nula o Infinita. 
En los Siguientes incisos veremos cómo se 
realiza la interacción sueiCHistrudura para 
estruduras de cimentación de rigidez finita. 
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Interacción suelo-zapata corrida 

Consideremos un marco estrudural con una 
cimentación a base de una zapata conrida (fig 
9a), en el cual se trata de obtener Jos 
diagramas de asentamientos y de reacciones 
del terreno de cimentación (fig 9, by e). 

Comencemos con el diagrama de reacciones. 
En el caso general, la forma del diagrama es 
diferente de una reacción uniforme (fig 9b). 
Sustituyamos la curva de reacción del terreno 
por una serie de reacciones uniformes r1, r2, ... , 

r" (fig 1 Qa); el análisis estrudural lo llevamos a 
cabo utilizando el método de rigideces, 
considerando las reacciones r1 como incógnitas. 
A continuación, aplicando la tercera ley de 
Newton, aplicamo~ las cargas r1 sobre el terreno 
(fig 10b), y obtenemos los hundimientos de éste 
en función de las r1, empleando el método de 
Chamecki (1956). El problema de la interacción 
se resuelve estableciendo la compatibilidad de 
deformaciones entre estrudura y suelo, es 
decir, si el suelo está en contado con la 
estrudura de cimentación, las deformaciones· 
de ambos medios deben ser iguales. 

a) Análisis estrudural 

El análisis estrudural lo realizamos empleando 
el método de rigideces. La matriz de rigidez, el 
vedar de cargas de empotramiento y el vedor 
de cargas concentradas se obtienen como se 
indica en el anexo 1. 

En una barra de cimentación (fig 11 ), el vedar 
de cargas de empotramiento para el sistema 
local vale 

wL '112 • (11/192) L'r, • (5/192) L' r, 9,' 
-wL'/12 + (51192) L' r, + (11/192) L' r, 9,' 
-wl../2 + (13/32) Lr, + (3/32) L r, 15,' 
-wl./2+(3132)Lr,+(13132)Lr, 15,,' 

(B.')'. o &: 
o 6,' 
o e.· 
o e.; 

En el sistema global, dado que a = JI = O, el 
vedor de cargas de empotramiento queda 
(anexo 1) 



w\.2/12- (111192) L' r,- (5/192) L' r, e, 
-wL2/12 + (5/192) L2 r, + (111192) L' r, e, 
-wL/2 + (13132) Lr, + (3132) L r, S, 
-wL/2 + (3132) Lr, + (13132) Lr, O. 

o S. (20) 
o S. 
o e. 
o _ e, 

b) Cálculo de defonnaciones del .suelo 

Las cargas que transmite la astructura al 
terreno de cimentación son iguales en magnitud 
y de sentido con1rario a las reacciones del suelo 
sobre la estructura, por la tercera ;ey •:le Newton 
(Deméneghi, 1996). Calculemos los asen1a
mientos del terreno en función de estas cargas: 
consideremos una reacción r, ac:uando en la 
superficie (fig 12); la presión vertJ-;31 vale r.clt/a,, 
donde d, y a, son la longitud y al área en las 
que actúa la carga, respectivamente. La 
defonnación del estrato de espescr H1, debida a 
la carga r, vale · 

pero 

(21) 

donde I:IJk es el valor de influenc.a vertical, el 
cual es igual al esfuerzo nonnal vertical en el 
punto ij, producido por una pre&ión unrtaria 
actuando en el área a, (Zeevaert, 1973). 

. E"' es el módulo lineal de deformac.ión, el cual 
se define como el coeien1e del e:.-tuerzo normal 
vertical entre la defonnac16n unitaria vertical 
que se presenta, en el punto ij. 

Sustituyendo 

La deformación del estrato j, debida a todas las 
cargas vale 

donde n, = número total de cargas r,. 

Si consideramos además una deformación 
previa o.,, el asentamien1o bajo el punto i vale 
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donde n. = número total de estratos. 

En la ec 22, los hundimientos del terreno 
quedan en función de las cargas r ,. 

Cabe aclarar que, aunque aparen1emente el 
procedimiento es unidimensional, en la práctica 
se pueden tomar en cuenta, en la estimación de 
E"' tanto los inaementos de esfuerzo horizontal 
como el efecto de la presión de confinamien1o 
en la rigidez del suelo, así como el hecho de 
que la curva esfuerzo-deformación unitaria es 
no lineal. En efecto, e,. está dado por 
E"' = a.,¡~ (23) 

Siendo a,. el esfuerzo normal vertical en el 
pun1o ij (a la mitad del estrato j), y ~ la 
defonnación lineal unitaria vertical del estrato j. 
t"' se puede calcular usando una teoría no 
lineal o una teoría lineal. 

Los esfuerzos normales vertical y horizontales 
se obtienen aplicando la·ec 21 para todas las 
cargas r,, es decir .. 
a"~ = l: '• r.clt/a, .. , (24) 

.. 
a"= l: '• r.clt/a, .. , (25) 

.. 
ay¡= l: IY!k rodola. .. , (26) 

e) Compatibilidad de defonnaciones 

En esta etapa se establece la compatibilidad de 
deformaciones entre estructura y suelo de 
cimentación, lo que equivale a considerar que 
tan1o los desplazamientos de la estructura 
como los del terreno son iguales, es decir, que 
el suelo no se despega de la estructura 
(Deméneghi, 1996). 

Comportamiento no lineal 

Ilustraremos la forma de realizar el análisis de 
in1eracci6n no lineal suelo-zapata corrida con el 
cimiento de la fig 13 (ejemplo 3). Para el cálculo 
de las deformaciones del suelo usar el método 



no lineal del anexo 1 del capítulo 2, con las 
propiedades indicadas en la tabla 8. 

a) Análisis estructural 

El análisis estructural se lleva a cabo 
empleando el método de rigideces, desaito en 
el anexo 1. En la fig 14 se muestran los grados 
de libertad v en la fig 15 el sistema de cargas 
sobre la esíructura. Las matrices de rigidez se 
obtienen con los valores del anexo 3, dado que 
se trata de barras horizontales. Los vectores de 
cargas de empotramiento se calculan con la ec 
20. 

.d B Matnz de nQI ez. arra 1 
e, e 5, &, 

72927.375 36463.688 -3418<4.707 3418<4.707 e, 
36463.688 72927.375 -3418<4.707 3418<4.707 o, 
-341 8<4.707 -3418 •. 707 21365 ... 2 -21365 ... 2 ¡¡, 
3418<4.707 3418<4.707 -21365 ... 2 21365.«2 ¡;. 

a nz .d B e ng1 ez. arra 2 
o, e, ¡;, ¡;, 

72927.375 36463.688 -3418<4.707 3418<4.707 o 
36463.688 72927.375 -3418<4.707 3418<4.707 _O, 
-34184.707 -3418<4.707 21365 ... 2 -21365 ... 2 ó, 
3418<4.707 3418<4.707 -21365 ... 2 21365 ... 2 o, 

Vector de cargas de empotramiento Barra 1 

[3.1573~.58667r,-0.26667r2 J e. 
¡:,• = -315733+0.26667r,+0.58667r, e, 

-5.92+1.3r,+0.3r, s, 
-5.92+0.3r,+1.3r, O, 

Vector de cargas de empotramiento. Barra 2 

[3.1573~.58667r,.0.26667r3 J e, 
.!:2 • = -3.15733+0.26667r,+0.58667r, e. 

-5.92+1.3r2+0.3r, O, 
-5.92+0.3r,+1.3r, O, 

La matriz de rigidez de toda la estructura (tabla 
9) es la suma de las matrices de rigidez de 
cada una de las barras. El vector de cargas de 
empotramiento de toda la estructura es la suma 
de los vectores de carga de empotramiento de 
cada una de las barras, el cual vale 

[

-5.92 + 1.3 r, + 0.3 r2 J O, 
p• = -11.84 + 0.6 ,, + 2.6 ,, o, 

3.1573~.58667r,-0.26667r, e. 

(Sólo se muestran los renglones correspon
dientes a o,, o, y 94 porque, por simetrla o, = o,, 
e. = -e. y 9s = O). 
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El vector de cargas concentradas vale 

-35 o, 
-50 o, 

fe= -35 o, 
o e. 
o e. 

La condición de equilibno de cargas en los 
nudos de la estructura conduce a la siguiente 
expresión (anexo 1) 

Sustituyendo valores 

(o,): 21365.442o,-21365.4421i,-34184.707e. 
+1.3 r, + 0.3 r2 - 5.:02-35 =O (27) 

(0,): -42730.8840,+42730.8841i,-+68369.4149. 
+0.6r1 +2.6r2 -11.84-50=0 (28) 

(9.)· -34184.707o, +34184.7070,+72927.3759. 
~.58667 r, - 0.26667 r2 + 3.15733 = O (29) 

b) Cálculo de asentamientos 

Hallemos el asentamiento bajo el punto 1 (fig 
16a). Haoen~o i = 1 en la ec 21 

o1 =(11E., 1 )H1 (121 , r, d1/a1 +1211 :f,d,/<12+1.,,. r,d;,/~~J) 
+( 1/E212)H:z{ 12121 r 1 d,la, +1:1zf ,d,/<12+1:,23 r :.d3/i~J) 

(30) 

Los módulos de defc.rrnación E211 y E., 2 estén 
dados por (ec 23) 

(31) 

(32) 

Las deformaciones unitarias e.,, y e.,2 las 
obtendremos usando el procedimiento no lineal 
expuesto en el anexo 1 del cap 2, con las 
siguientes expresiones: 

•; 

. .' 



Deformación por cambio de forma 

p,•2 f 2 1 

&ct=1-exp{--(-) [-------
Aol e (s-2) (p..+ e a.)•2 

Pce 1 
+ ------+ l }(33) 

(s-1) ((Pce +e cr,)""' (s-2)(s-1) p..•2 

Pce = b;,P, + Pco' 
f = 1 - v [(cr, + cr,)icrzl 
e= b1 + b, [(cr, + cr,)lcrzl 
b, = b, = 1/3 

Deformación por cambio de volumen 

f [(p,.+cr,) , .. - p,. '""] 

(34) 
(35) 
(36) 

&cv = 1 - exp { - } (37) 
Acv p,' .. (1-s) 

p,. = b;,p, + p,,; (38) 

Ilustremos la aplicación del procedimiento 
calculando el.módulo Ez1 1. Los esfuerzos crz11, 
cr,, y o-,11 se obtienen con las ecs 24 a 26. 

O'ztt = lz111 r,d,/a, + lr112 r~2/8:z + lz113 r,c:bl'a:s (39) 
a..,, = 1~,,, r,d,/a, + l11t2 r-zdia:z + J.r.,,, r~a;, (40) 
a,, = iy,, r,d,Ja, + ¡,.,,, rzd,/a, + iy,13 r,dlia:. (41) 

Obtengamos como ejemplo los valores de 
1nfluenoa lz1,, 1,11 e ~11 . Se coloca una 
presión unitaria q = 1 Um en el área a1 (ñg 16) 
y se compu1an los esfuerzos normales a,, a, y 
cr, debidos a esta carga, a la m1tad del estrato 
1. Obtenemos 

a,= lz111 = 0.4868711 Um2 

a,= 1,,, = 0.227869 Um2 

cr, = 1,,, = 0.2098534 um2 

Los demás valores de influencia se determinan 
en forma s1milar. En la tabla 10 se presentan 
sus magnitudes. · 

Sustituyendo en la ec 39 

a~ ,c0.4868711 r,(1.6)11.6(2)+0.0017 4313&',(32)132(2) 
+0.00001886487r,(1.6)11.6(2) 
a~,-o2434355S..,+0.000871569r1+0.00000943243S.., (42) 

En fonna anékJga se obtienen ax1 1 y ay11 

a,,..0.1139345<,+0.00665339r1+0.00131314r, (43) 
a~,-o.1 049267r,+0.01730721 5<1+0.00281 0045r, (44) 
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Para el inicio de los cálculos consideramos una 
reacción uniforme 

r, = r2 = r3 = [35(2)+50]16.4 + 3.7 = 22.45 Um 

Reemplazando en las ecs 42 a 44 

0z11 = 5.4849 11m2 

ax11 = 2. 7367 11m2 

cr,, = 2.8072 11m2 

A continuación calculamos las deformaciones 
por cambio de forma y por cambio de volumen. 

Cambio de forma (ecs 33 a 36) 
Pco = 0.9914 11m2 

v = 0.5 (se considera que la deformación por 
cambio de forma ocurre a volumen constante) 
f = 0.4946, e = 0.6703 
&ct = o. 00075907 
Cambio de volumen (ecs 37 y 38) 
p.. = 1 .62 11m2 

&cv = 0.001028 
&z11 = &ct + &cv = 0.00178703 

Sustituyendo valore:; en la ec 31 

Ez11 = 5.4849/0.00178703 = 3069.334 11m2 

En forma similéll' se obtiene 

Reemplazando en la ec 30, y considerando que 
por simetría r, = 1'3 

ó, = 0.00013151 r1 + 0.0000099976 r2 (45) 

De manera similar obtenemos 

ó, = 0.000021166 r, + 0.00027335 r2 (46) 

e) Compatibilidad de deformaciones 

La compatibilidad da deformaciones entre 
estructura y suelo equivale a resolver el sistema 
formado por las ecuaciones 27, 28, 29, 45 y 46. 
Obtenemos 

ó, = 0.00449:'19 m, ó, = 0.0038785 m 
e. = o.ooo55543 
r1 = 33.289 tlm, r2 = 11.611 11m 



Con los nuevos valores de r1 = r3 {por simetría) 
y r 2 se repite el proceso hasta que éstos ya no 
cambien en dos iteraciones sucesivas. Esto se 
logra en la iteración 6, en la que se obtiene 

o, = 0.0046612 m, ~ = 0.0037665 m 
e. = o.oo067864 
r, = 31.534 Um, r2 = 13.366 Um 

Comportamiento lineal 

En forma aproximada, se puede resolver la 
interacción considerando que la deformación 
baJO el punto i de un estrato de suelo de 
espesor HJ está dada por 

O;¡= (H/E;) [o,;¡- v(ox~¡ +oy;¡)] (47) 

donde E; es el módulo de deformación del suelo 
y v su relación de Poisson. 

Sustituyendo las ecs 24 a 26 en la ec 47 

"' o~ = (H/E;) l: [ l""v(l"*+ly;¡,J ] r~,.Ja, 
k=1 

Sea 

(48) 

Tomando en cuenta todos los estratos de 
subsuelo, y una posible deformación previa o.,, 
la deformaCión del punto i es 

ne ,. 

O,= o.,+ l: (H¡E1) l: l;o r~,.Ja, (49) 
J=1 k-1 

Ilustremos el desarrollo del procedimiento lineal 
con la zapata de la fig 17 (ejemplo 4). 

El análiSIS estructural es similar al del ejemplo 3 
del método no lineal. 

En el suelo, desarrollamos la ec 49 para i = 1: 

o, = (H,IE,) (1 111 r1d11a1 + 1 11 ;¡r:><l2/~ + 111J[3d:.fa3) 

+ (H,fE,2) (1,21r,d,la, + 1,~~~ + 1123r,d:,ia,) 

En la tabla 1 O se muestran los valores de 
influenaa para este problema. Sustituyendo 
valores 
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s, = (0.81500)[(0.194828/2)r,-{0.0261484412)r2 
-{0.001740ITI2)ro] + (1.6V(560)[(0.2352893112)r1 
-(0.0078025512)rn0.0048186412)r>) 

Tomando en cuenta que r 1 = r 3 

o, = 0.000483712 r,- 0.00003206525 r2 (50) 

En forma análoga se obtiene 

~ = -0.000031436 r1 + 0.00098398 r2 (51) 

Resolviendo el sistema de ecuaciones 27, 28, 
29,50 y 51: 

o,= 0.014285 m,~= 0.013224 m 
e.= o.00075212 
r, = 30.487 Um, r2 = 14.413 Um 

[Nota: Es importante que los módulos de 
deformación E1 se determinen considerando el 
efecto de la presión de confinamiento en el 
terreno, el hecho de que la curva esfuerz~ 
deformación unitaria de los suelos es no lineal, 
así como la posible variación con el tiempo de 
las propiedades mecánicas.] 

Interacción estructura-suelo plástico 
parcialmente saturado 

En un suelo plástico parcialmente saturado, 
además de los asentamientos producidos por 
las cargas de una estructura, se presentan 
deformaciones debidas a cambios de humedad 
en el suelo. Un ejemplo de esta dase de 
fenómeno lo constituyen las arcillas expansivas, 
que sufren fuertes cambios volumétricos al 
variar su humedad natural. 

Para ilustrar el fenómeno anterior, conside
remos el cimiento de la fig 18 (ejemplo 5). La 
aplicación de la ec 4 

conduce al siguiente sistema de ecuaciones 

(o,): 10939.10.-10939.11iz-2187B.1264 
+ 1.625r, + 0.375r2- 7.4-35 =O (52) 

(~): -21878.20,+21878.~+43756.46. 
+ 0.75r, + 3.25r2 ..:.14.8- 50= o (53) 



(84): -21878.261 +21878.~+58341.994 
-0.91667r,- 0.41667r2 + 4.9333 =O (54) 

Supongamos que con las consideraciones 
hechas en los incisos anteriores: se hallan las 
siguientes deformaciones del suelo en función 
de las cargas (matriz de flexibilidades del suelo) 

51 = 0.000817668 r1 + 0.0000349723 r2 (55) 
~ = 0.0000634471 r, + 0.00163405 r2 (56) 

Resolviendo el sistema de ecuaciones 52 a 56 
obtenemos 

51 = 0.021759 m,~= 0.020075 m 
a.= o.oo10381 
r, = 26.129 Um, r2 = 11.271 Um 

Supongamos que por un aumento de humedad 
en el suelo, en campo libre la arcilla sufre una 
expansión de 3 cm en los puntos 1 y 3, y de 5 
cm en el punto 2 (fig 16). Aplicando la ec 49 en 
las ecs 55 y 56 obtenemos 

6,=-0.03+0.00081766Br1+0.0000349723r2 (57) 
~ =-0.05+0.0000634471r1+0.00163405r2 (58) 

Resolviendo .el sistema de ecuacior.es 52 53 
54, 57 y 58 ' ' 

51 = -0.013950 m,~= -0.018469 m 
a.= o.oo2o384 
r, = 18.835 Um, r2 = 18.565 Um 

Nótese el cambio notable en las reacciones del 
suelo por las expans1ones de la arcilla. 

Método iterativo 

La interacción sueiCHistruc:tura se puede 
resolver mediante un método rterativo. Esto 
tiene aplicación en la práctica cuando se 
dispone de un paquete o un programa de 
computadora que sustituye al terreno de 
cimentación por "resortes", que repr'3sentan el 
módulo de reacción de dicho terreno. Dado que 
no se conoce a priori la •constante del resorte", 
pues depende del diagrama de reacción del 
suelo, que es lo que justamente se está 
buscando, se tiene que recurrir a un 
procedimiento iterativo (Chamecki, 1956), que 
cons1ste en suponer valores iniciales de las 
"constantes de los resortes", y con ellas 
computar por una parte las deformaciones de la 
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estructura, y por otra las deformaciones del 
suelo; la diferencia entre deformaciones de 
estructura y suelo permite ajustar la "constante 
del resorte"; el proceso se repite hasta que 
coinciden las deformaciones de estructura · y 
terreno. 

El método se usa de la siguiente forma: 

a) En el terreno se entra con las cargas r1 y se 
determinan las deformaciones ¡¡, con la 
matriz de flexibilidades del suelo ( sa puede 
iniciar con la reacción uniforme); los 
módulos de reacción (o "constantes de los 
resortes") sa obtienen 

(59) 

b) En la estructura sa entra con las K., y sa 
calculan las deformaciones ; las reacciones 
r, por unidad de longitud (en Um) sa 
obtienen 

(60) 

donde d¡ es la longitud en que actúa r~ 

Con estos valores de r1 se entra nuevamente al 
suelo (inciso a), y el proceso se repite hasta 
que coinciden las deformaciones de estructura 
y suelo. 

Ilustremos el proceso anterior con la zapata de 
la fig 19 (ejemplo 6). Los datos de estructura y 
suelo son los mismos del ejemplo 3 (fig 13). De 
acuerdo con la ec 4 

JS!i+e•+e•=o 

Las reacciones del terreno sa pueden 
incorporar en el vector de cargas conceubadas 
e· (fig 19b). De esta forma, obtenemos el 
siguiente sistema de ecuaciones 

(6,): (21 365.442+K.,.,)ór-21365.442ó,-341 &4. 7078o 
-5.92-35= o (81) 

(6,): -42730.884li,+(42730.884+K..}6z+68389.4148o 
-11.&4-50=0 (82) 

(8.): -341&4.7076, +34184.7076,+72927.3759. 
+ 3.15733 =o (83) 

En el terreno de cimentación hablamos 
obtenido la siguiente matriz de flexibilidades 
(ecs 50 y 51) 



81 = 0.000483712 r1 - 0.00003206t>25 r2 (64) 
~ = -0.000031436 r1 + 0.00098398 r2 (65) 

Las iteraciones se realizan de la siguiente forma 

1 ra iteración 

Iniciamos el proceso considerando una reacción 
uniforme r, = r2 = r3 = 22.45 1/m 

Terreno de cimentación. Aplicando las ecs 64, 
65 y 59 

8, ~ Kv1 Kv2 
m m 1/m 1/m 

0.010139 0.021385 3542.592 3359.425 
Estructura. Con los K~ antenores, y aplicando 
las ecs 61. 62 63 60 y 

8, ~ r, r2 
m m 1/m 1/m 

0.013295 0.014729 29.437 15.463 

2da iteración 
Terreno de cimentación. Con los .-,anteriores y 

r d 1 64 65 59 apncan o as ecs y 
8, ~ Kv, ~ 
m m 1/m 1/m 

0.013743 0.014290 3427.08!' 3462.699 
Estructura. Con los ~ antenores, y aplicando 
1 61 62 63 60 as ecs •Y 

L 8, ¡;., r, r2 
1 m m 1/m 1/m 
1 0.013498 0.014775 28.912 15.988 

3ra iteración 
Terreno de cimentación. Aplicando las ecs 64, 
65 5 •Y 9 

8. ~ K, Kv2 
m m 1/m 1/m 

0.013473 0.014823 3433.619 3451.506 
Estructura. Con los K~ antenores, y aplicando 
1 61 62 63 60 as ecs y 

8, ¡;., r, r2 
m m 1/m 1/m 

0.013493 0.014783 28.956 15.944 

4ta iteración 
Terreno de cimentación. Aplicando las ecs 64, 
65 59 y 

8, ~ K., ~ 
m m 1/m 1/m 

0.013495 0.014779 3433.069 3452.402 
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Estructura. Con los ~ anteriores, y apli::andc 
1 61 62 as ecs 1 1 63 y 60 

8, ¡;, r, r2 
m m 1/m 1/m 

0.013493 0.014782 28.952 15.948 

Apreciamos que en la 4ta iteración las c;!eforma
ciones de suelo y estructura prácticamente 
coinciden. 

Método aproximado para tomar en cuenta la 
rigidez angular de las columnas que llegan a 
la estructura de cimentación 

Los procedimientos de interacción vistos en los 
incisos anteriores permiten tomar en cuenta 
todos los pisos de la estructura. Con el 
propósito de presentar ejemplos que se puedan 
resolver "a mano", sin el auxilio de la 
computadora, hemos presentado ejemplos muy 
sencillos, en los cuales, y sólo para fines 
didácticos, se considera únicamente la 
estructura de cimentación. 

Supongamos que se desea hacer el análisis 
preliminar de una subestructura, sin tomar en 
cuenta los niveles superiores. En este caso, las 
columnas transmiten las cargas a "la 
cimentación, pero como están unidas a la 
infraestructura. también imponen una condición 
de continuidad estructural en los nudos 
correspondientes. La presencia de una· columna 
provoca que en el nudo se presente un 
momento flexionante que vale K.B. donde K. es 
la rigidez a la rotación de la columna (rigidez 
angular) y e es el ángulo que gira el nudo en 
cuestión. Este momento flexionante se agrega 
en el vector de cargas concentradas E• de la ec 
4 

!S§+ E.+ E'= O (ec4) 

Ilustremos el procedimiento con el ejemplo 4, 
considerando que las columnas tienen una 
rigidez angular K. = 6215.222 t.m/rad. El vector 
E' es 

E' = 

-35 
-50 
-35 
6215.2228. 
6215.22285 
6215.22286 

Grado de libertad 
1 
2 
3 
4 
5 
6 

... 
. ' 



Aplicando la ec 4, el sistema da ecuaciones 27 
a 29 queda modificado de la sig•.liv nte fonna 

(8,): 21365.4428,-21365.442b;>- -3" 184.707e, 
+1.3 r1 + 0.3 r2 - 5.92- 3!". =O (66) 

(~): -42730.8848,+42730.88~+68369.414e, 
+ 0.6 r1 + 2.6 r2 -11.84-50 =O (67) 

(8,)" -34184. 7070,+34184.7070,+ 7292'1.375e, 
-0 58667r1-0.26667r2+3.15733+6~ 15.2226, =O (68) 

En el terreno habíamos obtenido (ACS 50 y 51) 

8, = 0.000483712 r,- o.oooo::-206525 r, (69) 
~ = -0.000031436 r1 + 0.0009839!1 r2 (70) 

Resolviendo el sistema de ecua ci-:.nes 66 a 70 

81 = 0.014190 m,~= 0.01341~ m 
e,= o.ooos7o55 
r, = 30.303 1/m, r2 = 14.597 1/m 

Oetenninación de elementos mecánicos 

Los elementos mecánicos se "Jbtienen como se 
ondtca en el anexo 1. Para uno barra honzontal 
de cimentación, despreciando e' acortamiento 
de la misma, son las siguientes (sostema global, 
fig 20) 

Dirección x (sistema global) 

M,= wL2112-(11/192)L2rr(5/192)L2r,+(4EI/L)8, 
+(2EI/L)e0-(6EI/L 2)ó,+(6EI/L 2)8, (71) 

M,=-wL 2i12+(5/192)L2r,+(11/13'2)L2r,+(2EI/L)e, 
+(4EI/L)80-(6EI/L 2)8,+(6EI/L 2)8; (72) 

V, = -wU2+(13/32)Lr,+(3/32)Lr,-(6EI/L 2)e, 
-(6EI/L 2)80+(12EI/L ")8,-(12EI/L ")o, (73) 

V, = -wU2+(3/32)Lr,+{13/32)Lr,+(6EI/L2)e, 
+ (6EI/L 2)e,-(12EIIL "')0,+(12EI/L ")o, (7 4) 

M, = (GI1/L) e,- (GI,!L) e. (75) 

(76) 

Dirección y (sistema global) 
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M.= -wL•/12+(11/192)L•r,+(5/192)L:r,-(4EI/L)tla 
-(2EI!L)e0-(6EIIL 2)0,+(6EIIL 2)0. (77) 

M0 =wL2/12-(5/192)L2r,-(11/192)L2r.-(2EI/L)e. 
-(4EI/L)e0-(6EIIL 2)0,+(6EI/L 2)0. (78) 

V,= -wU2+(13/32)Lr,+(3/32)Lr,+(6EIIL2)e. 
+(6EI/L2)e0+(12EI/L ")0,-(12EIIL ")o, (79) 

V,= -wU2+(3/32)Lr,+(13/32)Lr,-(6EIIL2)e. 
-(6EI/L 2)e0-(12EI/L ")0,+(12EI/L "JO. (80) 

M0 = - (GI¡/L) e0 + (GI,IL) e, 

M,= (GI1/L) e0 - (GI,IL) e, 

(81) 

(82) 

Los diagramas de fuerza cortante y de 
momento flexionante en una barra de la 
cimentación (fig 20) se obtienen con las 
siguientes expresiones (dirección x) 

X,;; U2: V= -V, + (r,- w) x (83) 
M= -M0 - V,x- (r,- w) x'12 (84) 
Mmax para x = V ,/(r ,-w) (85) 

x;,; U2: V = -V,- w x + r,U2 + r, (x - U2) (86) 
M = -V,- w x'12 + (r,U2) (X- U4) 
+ (r J2) (x - U2)2 (87) 
M""" para x = [V,+(r,-r,)U2]/(r.-w) (88" 

En las ecs 83 a 88, el cortante es positivo si va 
hacia arriba· a la izquierda de la barra, mientras 
que el momento es positivo si produce 
compresión en las fibras superiores de la barra. 

Calculemos los elementos mecánicos en los 
nudos de la estructura del inciso anterior 
(ejemplo 4, fig 17, con K. = 6215.222 t. mirad en 
las columnas). Habíamos obtenido 

81 = 0.014190 m,~= 0.013411 m 
e, = o.ooo57055 
r1 = 30.303 1/m, r2 = 14.597 1/m 

Aplicando las ecs 71 a 74 

M,= 3. 7(3:2~2/12-(11/192)(3.2)2(30.303) 
-(5/192)(3.2) (14.597) 
+[(4)(1130000)(0.05163)/(3.2)](0.00057055) 
+[(2)(1130000)(0.05163)/(3.2),1(0) 
-(6)(1130000)(0.05163)/(3.2) ](0.01419)+ 
-(6)(1130000)(0.05163)/(3.2)2](0.013411) 
M0 = -3.534 t.m 
M,= 7.662 t.m 
V,= 35 t 



V,= 25 t 

Los diagramas de fuerza cortante y momento 
flexionante se hallan con las ecs 83 a 88. Sin 
embargo, en la práctica conviene modelar la 
estructura de cimentación con cuatro o más 
barras, para obtener mayor precisión. En el 
siguiente capitulo se presenta un ejemplo de 
análisis y diseño de una zapata corrida 
empleando ocho barras en la estructura de 
cimentación; en ese ejemplo ~e expone la 
forma c'n 'Jbtener los diagramas de fuerza 
cortante y momento flexionante. 

Interacción suelo-losa de cimentación 

Una losa de cimentación se puede modelar 
como una reticula de barras ortogonales entre 
sí. La solución es más precisa a medida que se 
incrementa el número de éstas. Para una 
retícula de barras horizontal·~s. se puede 
despreciar el acortamiento de barras; además a 
= O. La matriz de rigidez y el vector de cargas 
de empotramiento de una barra quedan como 
se muestra en el anexo 3 (para su obtención se 
tomaron las fórmulas del anexo 1). 

Ilustraremos el análisis de un¡¡ losa con la 
retícula de la fig 21 (Deméneghi, 1996). La es
tratigrafía y propiedades se muestran en la fig 
22. Se desprecian los efectos de acortamiento 
de barras. La numeración de barras y de grados 
de libertad se exhiben en la fig 23. Como 
ilustración presentamos los de las barras 1 y 7. 
para el sistema global: 

Barra¡ e, 1 e, o, o, e, So 
1 1 ew 1 e, o, o, e, e13 
7 

1 ew 1 e,. o, o, e, e, 

A continuación hallaremos las matnces de 
rigidez y los vectores de empotramiento de las 
barras 1 y 7. Utilizando Jos valores del anexo 3 
se obtienen las matrices ¡s, y !S7• que se 
muestran en las tablas 12 y 13. respe"ctiva
mente. La matriz de rigidez de toda la 
estructura es la suma de las matrices de rigidez 
de todas y cada una de las barras de la 
estructura (el rango de cada matriz se toma de 
27 por 27). A manera de ejemplo, en la tabla 14 
se presenta la matriz de rigidez de la estructura 
para los primeros 5 grados de libertad. 

13 

Determinemos a continuación los vectores de 
empotramiento de las barras 1 y 7. Aplicando la 
ec20 

GL 
1.233-1.0593r1-0.4815r2 10 
-1.233+0.4815r,+1.0593r2 12 

e,• = -1.72+1.747r,+0.4031r2 1 
-1.72+0.4031 r1+1. 747r2 2 

o 11 
o 13 

GL = grado de libertad 
GL 

o 10 
o 16 

f," = -1.72+1.747r,+0.4031r4 1 
-1. 72+0.4031 r1+1.747r, 4 
1.233-1.0593r,-0.4815r, 11 
-1.233+0.4815r1+1.0593r4 17 

Como ejemplo presentamos a continuación el 
vector de cargas de empotramiento de la 
estructura, para los primeros 5 grados de 
libertad 

-3.44+3.494r,+O 4031 r2+0.4031 r, 
-6.88+0.4031r,+5.241 r2+0 4031 r,+0.4031rs 
-3.44+0.4031 r2+3 494r,+0.4031re 

.E• = -6.88+0.4031r,+5.241r,+O 4031rs+0.4031r, .· 
-13. 76+0.4031 r2+0.4031 r ,+6.988rs+0.4031 re 

+0.4031re 

El vector de cargas concentradas, para los 
primeros 5 grados de libertad vale 

E'= 

-9.6 
o 

-9.6 
o 
o 

GL 
1 
2 
3 
4 
5 

Sustituyendo valores en la ec 4 y tomando en 
cuenta que por simetría 

o, = b:¡ = l'n = O. 
G=~=~=~ ~=~=~=~ 

e,o = e, = -e,, = 8,5 = 822 = -82, = -e26 = -e2, 
813 = e,s = -820 = -825 

'·;¡ 

·.' 



se obtiene el siguiente sistema de ecuaciones 
(que representa el equilibrio de cortantes o de 
momentos en el grado de libertad corres
pondiente): 

Grado de libertad 1 
773.1481 -773.140,-1662.24810 + 3.494r1 

+ 0.8062r2 - 3.44- 9.6 = O (a) 

Grado de libertad 2 
-773.148, + 859.7670, - 86.628,; +1662.246,o 
-186 23&,~.:>.8062r,+5.24r2+0.403r5-6.88 =O (b) 

Grado de libertad 5 
-346.480, + 346.488s 
+6.988r5 -13.76 =O 

Grado de libertad 1 o 

+ 744.928 13 +1.6124r2 

(e) 

-831.128, + 831.128, + 2692.76810-310.238,, 
-1.0593r,- 0.4815r2 +1.233 =O (d) 

Grado de libertad 13 
-186.238, + 186.238s - 620.46810 + 1154.328,, 
-1.0593r2 - 0.4815r5 + 2.465 =O (e) 

Las deformaciones del terreno de Cimentación 
se determinan con el procedimiento indicado en 
el inciso de análisis lineal. Presentamos a 
continuación como ejemplo la obtención de 81 

. o,=o 0154(2 4)[0.2271(4.3r1)/4.6225 
+O 009375(6 45r,)/9 245+0.0001528(4.3r,y4.6225 
+O 009375(6 45r,)/9.245+0.002988(8.6rsV18 49 
+O. 000 1625( 6. 4 5ro)/9. 245+0. 000 1528( 4. 3rr V4. 6225 
+0.0001625(6 45reV9.245+0 00002824(4.3roV4.6225] 
+O 0222(2 0)[0 1139(4.3r,)/4.6225 
+O 04407(6 45r,)/9 245+0.002284(4.3r3V4 6225 
+O 04407(6 45r,)/9 245+0.028026(8 6rs)/18 49 
+O 002638(6 45re)/9.245+0 0022836(4 3r,y4.6225 
+O 002638(6 45re)/9.245+0 0005157(4.3roV4.6225] 

Aprovechando la simetría de la estructura obte
nemos (Deméneghi, 1996) 

ii, =O 012733r, • O 0033854r2 + 0.00063012rs (0 
O,= O 0036877r, + 0.020326r2 + O 0021424rs (g) 
O.= O 0028714r, +O 010629r, +O 025023rs (h) 

La compatibilidad de deformaciones entre la 
estructura y el terreno de cimentación se logra 
reemplazando las ecs f, g y h en las ecs a, b, e, 
d y e, o resolviendo el sistema de ecuaciones 
de la a a la h: 

r, = 3.235 Um. r2 = 1.082 Um, r5 = 1.149 Um 
e10 = o.oo3760, e,,= -o.ooo7646 
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8, = 0.04558 m, 0, = 0.03638 m. lis= 0.04953 m 

Como ilustración, hallaremos los elementr 
mecánicos en las barras 1 y 7 (sistema local, 
para lo que se aplican las ecs 71 a 82 

Barra 1 (dirección x) 
M,0 = -1.403 t. m, M12 = -1.697 t. m 
v, = 4.8 t, v, = 1.042 t 
M11 = -1.404 t.m, M,, = 1.404 t. m 

Barra 7 (dirección y) 
M,= -1.~-03 t. m, M17 = -1.697 t. m 
v, = 4.8t, v. = 1.042 t 
M10 = 1.404 t.m, M16 = -1.404 t.m 
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!TABLA 1 1 1 
~DE 1 ~[ o LA ESTRUC TURA 1 1) 

Delta! Delta2 Delta 3 Delta 4 Thela 5 Thela 6 Delta 7 Delta 8 Delta9 Delta 10 Thela 11 Thela 12 
31913.82 o 12719.58 o ·- -114.832 o -31913.8 o -12719.5 o -114.832 o Delia 1 

- - - -~ - - - - --
12719.5!_ o 5202 ""' o 287.082 -0 -12719.5 o 

- - Delia 2 
287.082 o 'Delta 3 

- - - - - -- - -- - - - -- IDalia 4 
-114.832 o 287.082 o 1110.049 o o -287.082 o o .Thela 5 

:-:-_ - - - - - - - - - - IThetaif 
-31913.82 o o _1~8~ o 32578.02 -664.2 12719.58 o -1877.77 -1992.6 Delia 7 

- - - - - - -ee.l.2 32578.Q~ 
-12719.5 o :s>o2 o :2A7.081 

o -1271Q.58 1992.6 1877.77 

~!:-¡¡ 127te.58 o 71622.68 -66420 -287.08 o 
-- -- - - - - o -· -66420 e -287.08 

-114.832 o 287.082 o o -1877.77 1992.1 -287.08 o 3985.2 Thela 11 
- - - - - - -1992.6 1877.77 o -287.0_8 3985.2 1Thet812 

TA BLA2 

"' .... lOE ii:lE 10 ~DE 
'1' 11 

o 1Delta1 Qv1 1Deiia1 
o 1Delta2 Qv2 Delia 2 
o !Delta 3 Qh3 1Delti3 
o !Delta 4 Qh4 Delia 4 
o ~~H M5 ITheta-5 
o M6 ITheta 6 

-24 ~¡ o Delta7 
--

-24 o Delia 8 
o Delia 9 o Della9 
o ~~~ o Delta 10 
24 o Thela 11 
-24 IThela 12 o Theti12 

i(Aclse) 

., 
' " 



TABLA4 
NUMERACIÓN DE BARRAS Y GRADOS DE LIBERTAD (EJEMPLO 2) 

Barra a. ea Ór o. !&. a 
grados 

1 as e, li, ¡;, o, 90 

2 a. a. o, o, li. 90 

3 le, a. ¡;, o, - o 

TABLA 5 
MATRIZ DE RIGIDEZ DE TODA LA ESTRUCTURA (EJEMPLO 2) 

li, o, o, li. .as 
664.2 -664.2 o o o 
- - - - -
o o 184.24 o 423.76 
- - - - -
o o 423.76 o 1299.52 
- - - - -

-1992.6 1992.6 423.76 o 649.76 
- - - - -

TABLAS 
VECTOR DE CARGAS DE EMPOTRAMIENTO 
DE TODA LA ESTRUCTURA (EJEMPLO 2) 

-4.62 ¡;, 
-4.62 o, 
o o, 
o li. 
o as 
o e. 
4.62 a1 
-4.62 e. 

TABLAS 
PROPIEDADES DE DEFORMACIÓN. EJEMPLO 3 

(Acise, Acisef3,1sezc24,1sezc3, lsezc31 ,lsezc32) 

a. 
o 
-
o 
-
o 
-
o 
-

fu 
-1992.6 

-
423.76 

-
649.76 

-
9269.92 

-

all 
-1992.6 lit_ 

- o, 
o o. 
- li. 
o es 
- e. 

3985.2 e, 
- e. 



TABLA 9 1 1 1 

MATRIZ DE RIGIDEZ DE LA ESTRUCTURA (EJEMPLO 3) 

1 1 1 

Delta 1 1 Delta 2 1 Delta 3 /Theta 4 1 Theta6 
21365.442 1 -21365.442 1 o -34184.707 o !Delta 1 
-21365.442 1 42730.884 1 -21365.442 1 34184.707 -34184.707 Delta 2 
-34184.707 ! 34184.707 1 o 1 72927.375 o /Theta 4 

1 ! 1 1 

1 1 1 
TABLA 10 L 1 i 
VALORES DE INFLUENCIA (EJEMPLO 3) 
RELACION DE POISSON = 0.295 

Punto 1 lzijk 1 lxijk lyijk 

1 '1 '1 1 0.48687111 0.227869 0.2098534 
1,1,2 1 0.00174314/ 0.01330678 0.03461443 1 

1 '1 ,3 1 1.8865E-D5I 0.00262627 0.00566201 
1 ,2, 1 1 0.27913691 0.03057748 0.00698428 
1,2,2 i 0.04021851 O.C6823199 0.00918785 1 
1,2,3 1 0.0009921 o ·)06729071 0.003168391 1 
2,1 '1 1 0.001636031 0.01522521 0.02429731 1 

2,1,2 1 0.9737421/ 0.455738 0.4197068 
2,1,3 1 0.0016361 0.01522519 0.02429731 
2,2,1 1 0.035577541 0.049968881 0.00492169 
2.2.2 1 0.55827391 0.061154961 0.01396855 1 
2,2,3 i 0.035577541 0.049968881 0.00492169 
3,1 '1 1 .8865E-D5! 0.00262627 0.00566202 1 
3,1,2 ' 0.00174314! 0.01330677i 0.03461443 ' 
3,1,3 i 0.48687111 0.2278691 0.2098534 
3,2,1 1 0.0009921 0.006729071 0.00316839 1 
3,2,2 1 0.0402185i 0.068231991 0.00918784! 1 
3,2,3 1 0.2791369: 0.030577491 0.006984291 1 1 

!: i 1 1 
Ace1se) ! ! ' 1 1 



TABLA 11 1 
VALORES DE INFLUENCIA {EJEMPLO 4) 
RELACIQ_N DE POISSON = 0.5 

L -
Punto L lzijk lxijk lyij_k nu lijk 

1' 1' 1 1 0.4868711 0.3181542 0.265932 0.5 0.194828 
1 '1 ,2 1 0.001743138 0.05265242 0.003130734 0.5 -0.02614844 
1,1,3 1 1.88649E-05 0.003480822 0.000038445 0.5 -0.00174077 
1 ,2, 1 i 0.2791369 0.05794332 0.02975186 0.5 0.23528931 
1,2,2 1 0.04021851 0.09123936 0.004802749 0.5 -0.00780255 
1,2,3 1 0.000992 0.0114948 0.000126474 0.5 -0.00481864 
2, 1,1 1 0.001636028 0.04312015 0.002917856 0.5 -0.02138298 
2,1,2 1 0.9737421 0.6363085 0.531864 0.5 0.38965585 
2, 1,3 1 0.001635999' 0.04312015 0.002917856 0.5 -0.021383 
2,2,1 1 0.03557754 0.06498982 0.004221957 0.5 0.00097165 -· 
2,2,2 1 0.5582739 0.1158866 0.05950371 0.5 0.47057875 
2,2,3 1 0.035577541 0.06498982 0.004221957 0.5 0.00097165 
3, 1,1 1 1.88649E-05. 0.0034808221 0.000038445 0.5 -0.00174077 
3,1,2 1 0.001743138 0.05265242 0.003130734 0.5 -0.02614844 
3,1,3 1 0.4868711 0.3181542 0.265932 0.5 0.194828 
3,2,1 L 0.0009921 0.0114948 0.000126474 0.5 -0.00481864 
3,2.2 1 0.04021851 0.09123936 0.004802749 0.5 -0.00780255 
3.2,3 0.2791369! 0.05794332 0.02975186 0.5 0.23528931 

! ! 
lsezc3) ; ' ! 1 



1 

' 

! 

i 
1 

1 

1 

1 

1 

TABLA 12 
MATRIZ DE RIGIDEZ DE LA BARRA 1, JS, 

e10 e, 6, 6;, e, e,3 
2382.530 1191.265 -831.115 831.115 o o 
1191.265 2382.530 -831.115 831.115 o o 
-831.115 -831.115 386.565 -386.565 o o 
831.115 831.115 -386.565 386.565 o o 

o ' 
o o o 310.08 -310.08 

o 1 o o o -310.08 310.08 

TABLA 13 
MATRIZ DE RIGIDEZ DE LA BARRA 7, !S1 

e10 e,5 6, 6, e, e,; 
310.08 -310.08 o o o o 
-31 o 08 310.08 o o o o 

o o 386.565 -386.565 831.115 831.115 
o o -386.565 386.565 -831.115 -831.115 1 

o 1 o 831.115 1 -831.115 2382.530 1191.265 
o 1 o 831.115 -831.115 1191.265 2382.530 

TABLA 14 
MATRIZ DE RIGIDEZ DE LA ESTRUCTURA JS, PARA LOS PRIMEROS CINCO 
GRADOS DE LIBERTAD. SISTEMA GLOBAL 

ó, ! ¡¡., 1 o, 5, lis 
773.130 1 -3866.565 ! o -386.565 o 
-386.565 1 859.750 1 -386.565 o -86.619 

o 1 -386.565 ! 773 130 o o 
-386 565 1 o 1 o 859.750 -86.619 

o 1 -86.619 1 o -86.619 346.477 

e10 
e, 
6, 
¡¡., 

e, 
e,3 

610 
e,5 
8, 
5, 
e, 
e, 

,. 

6, 
¡¡., 

83 
8, 
lis 



TA6L.A 7 
p, ; ·...,... nlues of k.1 for 1-ft X 1.ft ~quwe .,.._ and lo,. 

1.ftwidestripo.- K<lrl Torzoghl C19551 

An:rage 111 values Range of 111 values 

ton!/ft3 k&' cm' tonJ/fr' tg¡an• 

Sand: looiiC 40 1.29 20-60 0.64-1.92 
medium 130 4.17 6(-300 1.92-9.62 
de= 500 16.10 300-1000 9.62-32_! 

Clay: stiff 75 2.41 so-too 1.6-3.21 
very stiff ISO 4.82 10Q-200 3.21-6.42 
hard 300 9.64 300 9.60 

For dry sand multiply by 1.5 and for subme¡ged sand by 0.6. Hete 1 too "" 2000 lb. 
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ANEX02 
MATRIZ DE RIGIDEZ DE UNA BARRA. SISTEMA GLOBAL 
MARCO CON BARRAS ORTOGONALES 
SIN CONSIDERAR ACORTAMIENTO DE BARRAS, NI EFECTOS DE TORSIÓN 

Barras horizontales 

e e, 8, 8, 
4EI/L 2EI/L -13EI/L 6EI/L e, 
2EI/L 4EI/L -6EI/L 6EI/L e, 

-6EI/L' -6EI/L' 12EI/L' -12EI/L' B, 
6EI/L' 6EI/L' -12EI/L' 12EIIL' B. 

Elementos mecánicos (barra sobre nudo) 
M,= wL2 + (4EI/L) e,+ (2EIIL) e,- (6EI/L2

) B, + (6EI/L2
) B, 

M,= -wL2 + (2EI/L) e,+ (4EI/L) e,- (6EI/L2
) B, + (6EI/L2

) B, 
V,= -wU2- (6EI/L2

) e,- (6EI/L2
) e,+ (12EI/L ") B,- (12EI/L") 8, 

V,= -wU2 + (6EI/L2
) e,+ (6EI/L2

) e,- (12EI/L ") 8, + (12EI/L ") 8, 

Barras verticales 

8, e e B, 0.., 
4EI/L 2EI/L 6EI/L' -6EI/L. e, 
2EI/L 4EI/L 6EI/L -6EI/L e, 
6EI/L' 1 6EI/L' 12EI/L' -12Eiil' Bu 
-6EI/L' 1 -6EI/L • -12EI/L' 12EI/L' 0.., 

Elementos mecánicos (barra sobre nudo) 
M,= wl2 + (4EI/L) e,+ (2EIIL) e,+ (6EI!L2

) Bu- (6EI/L2
) 0.., 

M,= -wL2 + (2EI/L) 8, + (4EI/L) e,+ (6EI/L2
) Bu+ (6EI/L2

) 0.., 
V u= -wU2 + (6EIIL') e,+ (6EI/L2

) e,+ (12EIIL ")Bu- (12EI/L ") 0.., 
V, = -wU2 - (6EI/L 2) e,- (6EI/L 2) e, - (12EI/L ") 8u + (12EI/L ") 0.., 



ANEXO 3 
MATRIZ DE RIGIDEZ. BARRA DE UNA RETICULA DE CIMENTACIÓN, a= O 
SISTEMA GLOBAL 
SIN CONSIDERAR ACORTAMIEI\ TO DE BARRAS 

DIRECCIÓN x, B = O 
e o en ó, o. e. e. 

4EI/L 2EI/L -6EI!l: 6EI/L" o o en 
2EI/L 4EIIL -6Eiil: 6EI/l: o o en 

-6Eitl: -6EI/L7 12EiiC' -12EI/C' o o ó, 
6Eiil: 6EI/L" -12EI/C' 12Eitl.::r o o ó, 

o o o o GI1/L -GI1/L e. 
o o o o -GitiL GI1/L e. 

DIRECCIÓN v, B = 90• 
e_ e_ 8, 8, e. e. 

GI1/L -GI,/L o o o o en 
-GI1/L GI1/L o o o o en 

o o 12EI/L -12EI/L 6EI/L' 6EIIL' ó, 
o o -12EI/L 12EI/L -6EI/L' -6EI/L' o. 
o o 6EI/L -6EI/L 4EI/L 2EI/L e. 
o o 6Eiil: -6EI/L" 2EI/L 4EI/L e. 

VECTOR DE CARGAS DE EMPOTRAMIENTO. BARRA DE CIMENTACIÓN. SISTEMA GLOBAL 

P • -
:....m -

( wL2/12- (11/192) L2 r,- (5/192) L2 r,1 cos p 
( -wL2/12 + (5/192) L2 r, + (11/192) L2 r,1 cos p 
( -wU2 + (13/32) L r, + (3/32) L r,1 cosa 
( -wU2 + (3/32) L r, + ~13/32) L r, 1 cosa 
( -wL2/12 + (11/192) L r, + (5/192) L2 r, 1 sen p 
( wL 2/12 - (5/192) L 2 r, - ( 11/192) L' r, 1 sen ~ 



MtTODO DE RIGIDECES 
MARCOS PLANOS CON BARRAS INCLINADAS 

Agustín Deméneghi Colina* 

El método de rigideces ronsta de las siguientes etapas (Beaufait et 
al 1970): 

a) se empotra la estructura y se determinan los elementos mecánicos 
cuando la estructura está empotrada; 

b) se liberan los nudos de la estructura y se hallan los elementos 
mecánicos debidos a desplazamientos lineales y angulares; 

e) se establecen las condiciones de equilibrio en cada uno de los 
nudos donde haya desplazamientos diferentes de cero; 

d) Se resuelven las ecuaciones de equilibrio y se obtienen los 
desplazamientos de la es~ructura; 

e) se obtienen los eleme~tos mecánicos en los nudos de la estructura. 

La ecuación general de equilibrio de la estructura es 

.!S ó + E" + Ec = o 

donde 
.!S = matriz de rigideces de la estructura 
ó = vector de desplazamientos 
p• = vector de cargas de empotramiento 
Ec = vector de cargas concentradas 

(1) 

La matriz de rigideces de la estructura se puede obtener mediante la 
suma de las matrices de rigidez de todas y cada una de las barras que 
forman la estructura. El vector de cargas de empotramiento de toda la 
estructura es igual a la suma de los vectores de carga de todas y 
cada una de las barras de la estructura. 

A continuación obtendremos la matriz de rigidez y el vector de cargas 
de empotramiento de una barra con apoyos continuos, sometida a una 
carga uniformemente repartida w ( fig 1). Utilizaremos la siguiente 
convención de signos, para una barra horizontal (fig 2): los giros se 

·consideran positivos en sentido antihorario, los desplazamientos 
verticales son positivos si van hacia abajo y los desplazamiento 
horizontales son positivos si van hacia la izquierda (fig 2a). Los 
momentos flexionantes son positivos en sentido horario, las fuerzas 
cortantes verticales son positivas si van hacia arriba y las fuerzas 
cortantes horizontales son positivas si van hacia la derecha (fig 
2b) . 

* Profesor del Departamento de Geotecnia. División de Ingeniería 
Civil, Topográfica y Geodésica. Facultad de Ingeniería. ,UNAM 
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Demos un giro 9' en el extremo izquierdo de la barra. En la fig Ja sa.. 

muestran los el~mentos m(·cfmic:;os ocasionados por este giro. En la fi~ 
Jb se muestran los eleme:ntos mecánicos producidos por un giro 9' en 

q 

el extremo derecho. Las figs Jc y 3d exhiben los elementos mecánicos 
provocados por un desplazamiento vertical ~' en el nudo izquierdo y 

r 

un desplazamiento vertical ~' en el nudo derecho, respectivamente. 
S 

Las figs Je y Jf muestr:m los elementos mecánicos producidos por un 
desplazamiento horizontal ~' en el nudo izquierdo y un desplazamiento 

u 

horizontal ~' en el nudo derecho. Las figs Jg y Jh contienen los 
V 

momentos producidos por un giro de torsión e' en el nudo izquierdo y 
a 

un giro de torsión e~ en El nudo derecho. 

Los elementos mecánicos que aparecen en la barra m valen 

M'= wL2/12 + (4EI/L) El'+ (2EI/L) 8'- (6EijL2
) ~' + (6EijL2

) ~' 
P P q r • 

(2) 

M' = - wL2/12 + (2EI/Li B' + ( 4EI/L) 8'- ( 6EI/L2
) ~ 1 + ( 6EI/L2

) ~' 
q p q r • 

(3) 

V' = - WL/2 - ( 6EI/L 2 ) e' - ( 6EI/L2
) 8'+ ( 12EI/L3

) ~' (12EI/L3
) li' r 

V' = 
S 

N' = 
u 

N' = 
V 

M' = 
• 

p 

- WL/2 + (6EI/L2
) 8' 

p 
+ ( 6EI/L2

) 

(AE/L) ó' 
u 

- (AE/L) ó 1 
V 

- (AE/L) ó 1 + (AE/L) ó' 
u V 

(GI /L) e' 
t a 

(GI/L)e' 
t b 

M' = - (GI /L) 8' + (GI /.L) e' 
b t a t b 

q r • 
(4) 

e'- (12EI/L3
) ~ 1 + (12EI/L3

) li' q r • 
(5) 
(6) 

(7) 

(8) 

(9) 

En una viga de sección rectangular de dimensiones b por h, el momento 
polar de inercia debido a torsión se puede valuar en forma aproximada 
(Beaufait et al 1970) 

h b
3 

b b r, "-3- [1 - o.63 fi + o.os2 e fi ¡ 5 l (lO) 

h"' b 

Los elementos mecánicos que transmite la barra al nudo están dados 
por 
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E' = K' o' + (P") ' (11) .. - .. -. - .. 
donde 

e' 8' ~· 
,. 

~~ r,' • ~ B.,. p ~ r ~ V 

2 2 
4EIIL 2EIIL - 6EI/L 6El/L o o o o e' 

p 
2 2 o o e' 2EIIL 4EIIL - 6EIIL 6EIIL o o 

q 
< 2 3 3 o o o' -6EIIL - 6EI/L 12El/L -12EI/L o o 

r 
2 2 3 3 o o o 1 K' = 6EI/L 6EIIL - 12EIIL 12EIIL o o 

- .. S 

o o o o AEIL -AEIL o o o 1 
u 

o o o o -AEIL AEIL o o o 1 
V 

o o o o o o Gll/L -Gil/L e' 
a 

o o o o o o -Git/L Gll/L e' 
b 

(12) 

e' p 
e' 

q 
o 1 

r 
ó 1 = o 1 (13) 
-m S 

o 1 

u 
o 1 

V 

e' a 
e' b 

wL;/12 
wL /12 

wL/2 

WL/2 
(Pe) , = o (14) -m 

o 
o 
o 

K' = matriz de -. rigidez de la barra m 
o 1 = vector de desplazamientos de la barra m -.. 
( P") ' - .. = vector de cargas de empotramiento de la barra m 

3 



Veamos a continuación la determinación de la matriz de rigidez y del 
vector de cargas de empotramiento para una estructura tridimensional, 
formada por marcos planos ortogonales entre si (fig 4); en cada marco 
pueden existir barras inclinadas. 

En la fig 5 se presenta la transformación de un vector del sistema 
global x-~· "1 sistema local x'-y'. Aplicando las ecuaciones de la fig 
5 a la barra inclinada de la fig 6 (despreciando el efecto de torsión 
con eje de giro vertical): 

e• = e e• = e 
p p q q 

ó 1 = ó ces ex - ó sen ex 
r r u 

ó' = ó ces ex ó sen ex • S V 

ó' = ó sen ex + ó cos ex 
u r u 

ó' = ó sen ex + ó ces ex 
V S V 

e' = e" ces ex 
• • 

e' = e" cos ex 
b b 

Aplicando las expresiones de la fig 5 a la barra de la fig 7: 

e' = e ces f3 e" sen f3 
p p • 

e' = e ces f3 e" sen f3 
q ·q b 

e" = e sen f3 + e ces f3 
• p • 

e" = e sen f3 + e ces f3 
b q b 

Sean 

e' 
p 

e• 
q 

ó' 
r 

ó 1 = ó' -m S (15) 

ó' u 
ó' 

V 

e• a 
e• 

b 

4 



ep 
eq 

c5r 
c5 -m = c5s (16) 

.Su 

c5v 

ea 

eb 

Es decir 

c5 , = T c5 
-m m -m 

(17) 

donde 

e e c5 
p q r 

ó c5 c5 e e 
S u V a b 

ces (3 o o o o o sen (3 o e 
p 

o ces (3 o o o o o sen (3 e 
q ~ 

o o ces a o - sen a o o o c5 
r 

o o o ces a o -sen a o o eS 
T = -m o o sen a 

• 
o ces a o o o eS 

u 

o o o f.;en a o ces a o o eS 
V 

Cj¡¡~na(3 o o o o o c85sa(3 o e 
a 

o ces a
13 

o sen o o o o c88sa(3 e 
b 

(18) 

Los desplazamientos de los sistemas local y global están relacionados 
mediante las siguientes expresiones 

e' = e ces (3 - e sen (3 (19) 
p p a 

e' = e ces (3 - e sen (3 (20) 
q q b 

c5 , = c5 cos a - c5 sen a (21) 
r r u 

c5 , = c5 ces a - ó sen a (22) 
S S V 

c5 , = li sen a + li cos a (23) 
u r u 

c5 , = li sen a + li cos a (24) 
V • V 

e' = e cos a sen (3 + e cos a ces (3 (25) 
a p a 

e' = e ces a sen 
b q 

(3 + eb ces a ces (3 (26) 

S 



En el sistema loca-l x' -z' (fig 6) 

~' = K' <'l' + (P")' (27) 
ID -ID - ID -. 

Pero 

y P' = T P 
-. -. -111 

sustituyendo la ec 29 en la ec 27 

T P = K' <'l' + (P") ' -. -~~ - .. -.. -. 
sustituyendo las e es 17 y 28 en la 

T p = K' T .., + T p• 
- .. - .. - .. - .. - .. - .. - .. 

Premultiplicando por :~::1 

~ .. = T-1 K' T .., + p• - .. - .. - .. -. -. 
donde 

e e .., .., .., 
p q r • u 

cos ~ o o o o 
o cos ~ o o o 

e e 

o o cosa o sen a 

-1 o o o 
T = o o -m -sen a 

o o o 
-sen ~ o o 

o -sen ~ o 

En el sistema global 

~- = 

donde 

cosa o 
o e os a 

-sen a o 
o o 
o o 

.K <'l + E" . -. . 

30 

.., e 
• a 

o ?eBs~a 
o o 
o o 

sen a o 
o o 

cos a o 
o 788s~a 
o o 

e 
b 

o 

?eBs~a 
o 
o 
o 
o 
o 

788s~a 

(28) 

(29) 

(30) 

e 
p 

e 
q .., 
r .., 
• a 
" es , 

(31) 

(32) 

(33) 

Sustituyendo las ecs 12, 18 y 31 en la ec 33 , se obtiene la matri· 
E , la cual se muestra en la tabla 1 • .. 

6 



Para el vector de cargas de empotramiento: 

p• = T- 1 (P") ' 
-m - -. 

(34) 

Para una barra sometida a una carga uniforme v en el sistema local 
• x' -z' , el vector P vale -.. 

(wL;/12) cos 
- (wL /12) cos 

- (WL/2) cos a 

- (WL/2) cos a 
Pe = (WL/2) sen a 
-m 

(WL/2) sen a 

(wL;/12) sen 
(wL /12) sen 

fJ 
fJ 

(35) 

fJ 
fJ 

La ec 33 proporciona la matriz de rigidez de la barra inclinada m, 
para el sistema coordenado general x-y-z Las ecs 34 6 35 
proporcionan el vector de cargas de empotramiento de la barra· 
inclinada m, para el sistema coordenado general x-y-z . 

En resumen, primero se utilizan la tabla 1 y las 34 ó 35 para hallar ·' 
la matriz de rigidez y el vector de cargas de empotramiento de las 
barras de la estructura. La matriz de rigideces de la estructura 
completa se obtiene mediante la suma de las matrices de rigidez de 
todas y cada una de las barras que forman la estructura; el vector de 
cargas de empotramiento de la estructura completa es igual a la suma 
de los vectores de carga de todas y cada una de las barras de la 
estructura. Sustituyendo en la ec 1 se obtiene la ecuación matricial 
de equilibrio de toda la estructura; resolviendo el sistema de 
ecuaciones se obtienen los desplazamientos correspondientes al 
sistema global x-y-z (vector _2) • Los elementos mecánicos en las 
barras se obtienen de la siguiente forma: primero se determinan los 
desplazamientos en el sistema local, con el empleo de la ec 17 6 las 
ecs 19 a 26: 

ó 1 = T ó 
-m -m -~~~ 

(ec 17) 

A continuación, los elementos mecánicos en la barra m se determinan 
con la ec 11 ó con las ecs 2 a 9: 

.E, = E 1 ó , + o~·> 1 
m m-m m (ec 11) 

7 



Ejemplo 1 
Determinar los elemento~ mecánicos en los nudos de la estructura ~ 
la fig 8a. 

Solución 
Primeramente numeramos las barras y los grados de 
estructura (fig 8b). En este ejemplo no se toman 
efectos de torsión(~= O). 

Barra e e c5 c5 c5 
p q r • u 

1 e e c5 c57 c53 S 11 1 
2 e 6 c57 c5 c5 

11 12 8 9 

3 e 8 12 c52 c5 c5 
6 8 4 

1 ibertad de la 
en cuenta los 

c5 a 
V 

Grados 
c5 68.2 

9 

c5 o 10 
c5 10 111.8 

Empleando la tabla 1 se obtienen las matrices de rigidez de las bar~s 
1, 2 y 3, las cuales se muestran en las tabla 2. La matriz de rigidez 
de la estructura completa en el sistema global es la suma de las 
matrices de todas y cada. una de las barras. 

Sumando las matrices de las barras 1, 2 y 3 (tabla 2) obtenemos 

c5 c5 
7 8 

32578.02 - 664.2 

-664.2 32578.02 

]S= 12719.58 o 
o -12719.58 

-1877.77 1992.6 

-1992.6 1877.77 

24 

- 24 
E e = o 

o 
24 

- 24 

12719.58 

o 
71622.66 

-66420 

-287.08 

GL 

7 

8 

9 

10 

11 

12 

o 

c510 

o 
-12719.58 

-66420 

71622.66 

o 
-287.08 

A continuación planteamos la ecuación matricial 

1S § + .12" + J2c = O 

8 

e 
11 

-1877.77 

1992.6 

-287.08 

o 
9080.45 

3985.2 

o 
o 
o 
o 
o 
o 

e 12 

-1992.6 

1877.77 

o 
-287.08 

3985.2 

9080.45 

GL 

7 

8 

9 

lO 

ll 

12 

(ec l) 

c57 

eSa 
c5 

9 

c5 
10 

e 
11 

8ta 



Resolviendo el sistema de ecuaciones se obtienen los siguientes 
desplazamientos: 

Además 

5
7 

= 0.00080245 m 
5 = - 0.00008378 m 

9 

e
11 

= - o. 00473308 

5
8 

= 0.00080245 m 
5

10 
= 0.00008378 m 

e
12 

= o.oo473308 

Los elementos mecánicos en cada barra se hallan con el empleo de la 
ec 11: 

Las matrices de cada barra en el 

ec 12. En la tabla 3 se exhiben 
de la estructura. 

( ec 11) 

sistema local (K')se obtienen con la -. 
estas matrices para las tres barras 

El vector de desplazamientos ó' se halla con el uso de las ecs 19 a 
" 26, mientras que los elementos mecánicos en cada barra (sistema 

local) se determinan con el empleo de las ecs 2 a 9. La tabla 4 
contiene el cómputo de desplazamientos y elementos mecánicos para las 
barras 1, 2 y 3. 

Ejemplo 2 
Determinar los elementos mecánicos en los nudos de la estructura de 
la fig 9a. Despreciar el fenómeno de acortamiento de barras. 

Solución 
Primeramente numeramos las barras y los grados de libertad de la 
estructura (fig 9b): 

SISTEMA GLOBAL x-y 

Barra e 
p 

1 

2 e 
2 

SISTEMA LOCAL x' -y" 

Barra e• 
p 

1 

2 e• 
3 

e 
q 

e 
2 

e• 
q 

e• 
2 

9 

r 

c51 

ó, 
r 

c5' 
1 

• 

ó' 
• 

ó, 
1 

e 
a 

e• 
a 

e• 
2 

e' 
b 

e• 
3 



Los desplazamientos· están relacionados entre si, de acuerdo con la!" 
ecs 19 a 26 

Barra 1 

Barra 2 
5' = 5 

1 1 
e• = - e 

3 3 

Las matrices de rigidez y los vectores de empotramiento en el 
sistema global, se hallan con los valores de la tabla 1 y las ecs 34 
ó 35: 

., = [ 

= 

., = [ 

= 

e2 
7970.40 

1992.60 

o 

[

- 24 J 
- 24 

o 

e2 
384.38 

o 
o 

[ 
o J - 24 

- 24 

51 

1992.60 

664.20 

o 

51 

o 
664.20 

1992.60 

e3 

199~.60 J 
7570.4 

La matriz de rigidez global es la suma de las matrices de cada una de 
las barras, es decir 

5 e e 
1 2 3 

[ 1328.40 1992.60 ":'·'] eS 
1 

:!S = 1992.60 8354.78 e 
2 

1992.60 o 8354.78 e3 

10 



[

- 48 J Ee = - 24 

- 24 

,e = [ : J 
A continuación planteamos la ecuación matricial 

lS ª + E" + Ec = o (ec 1} 

Resolviendo el sistema de ecuaciones se obtienen los siguientes 
desplazamientos: 

'\ = 0.09671 m 

e2 = - 0.020194 e3 = - 0.020194 

Para obtener los elementos mecánicos en las barras, trabajamos 
sistema local, en el que las matrices K' valen (ec 12}: - .. 

e• t.' e• 
2 1 3 

[ 7970.40 1992.60 o 

J 
e• 

2 

K' = 1992 o 60 664.20 o t.' -1 1 

o o 384.38 e• 
3 

[ e• 

J 
2 

ó 1 = ó 1 
-1 1 

e• 3 

e• ó' e• 
3 1 2 

[ 7970.40 1992.60 o 

J 
e• 

3 
K' = 1992.60 664.20 o t.' -2 1 

o o 384.38 e• 
2 

[ e• 

J 
3 

ó 1 = ó 1 
-2 1 

e• 2 

Aplicando la ec 11 

11 

en el 



Barra 1 
M~ = 7.75 t.m 

Barra 2 
M' =- 7.75 t.m 

3 

V' = O 
1 

V' = O 
1 

M; =- 7.76 t.m 

M' = 
2 

7.76 t.m 

Los momentos obtenidos son de barra sobre nudo: éstos se exhiben en 
la fig 9c. 
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TABLA 1 

NOHBRE: MATRIZ DE RIGIDEZ. BARRA INCLINADA 
FECHA: 23/04/96 
PROGRAMA: HARIGBI 

Sean D = 4 EI/L H = 6 EI/L2 N = 12 EI/LJ Q = AE/L 
F = Git/L 

SA=senA S2A qen2 A SB=senB S2B = sen2 B 
CA=cosA C2A = cos2 A CB=cosB C2B = cos2 B 

tp tq dr ds du dv ta tb 

D C2B ID/2) C2B - H CB CA H CB CA H CB SA -HCBSA - D C8 SB -10/2) C8 58 tp 
F 528 - F S~ t F C8 58 -FSBC8 

... ,...~ 

ID/2) C2B D C28 - H C8 CA H CB CA H C8 SA - H C8 SA -(0/2) C8 S:J - O C8 58 tq 
- F 528 t F 528 - F CB 58 t F C8 58 

- M CA CE - H CA CB NC2A -N C2A -N CASA N CASA H CA SB H CA SB dr 
t Q 52A - Q 52rl tQCASA -QCASA 

H CA CB H CA C8 - N C2A NC2A N CASA - NCA SA - H CA 58 - H CA SB ds 
- Q S2A t Q 52A -QCASA t Q CA SA 

<i •• . . . 

) H SA CB H SA C8 -NCA5A N CASA NS2A - N S2A -H5AS8 -HSAS8 du 
+QCASA -QCASA t Q C2A - a C2A 

- M SA CE -HSACB N CA 5A -NCA5A - N 52A N 52A H SA 58 H 5A SB dv 
- a CA SA +a CASA - a C2A • a C2A 

-DCB5B -ID/21 CB 58 H CA 58 - H CA SB -HSASB H SA SB D 528 (0/2) 528 ta 
•FC858 - F CB SB t F C2B - F C2B 

: .. :-ID/2) CB 58 - D CB SE H CA 58 - H CA SB -HSASB H SA SB (D/21 528 D S2B tb 
-FCBS8 • F CB SB - F C28 t F C28 



TABLA 2 

JiOKBRE: CALCULO DE LA HATRH DE RIGIDEt DE UNA llA'!RI: •HCLIHADA 
!'ECHA: 23/04/96 
PROGRAHA: HARIBI43 

i 1 

Sisteaa global 
Matriz de rigidez de la barra 1 

5 '1 .:r 1 7 3 9 
tp tq dr ds du dv 

1110.049 555.0247 -114.832 114.8326 287.0818 -287.081 
555.0247 1110.049 -114.832 114.8326 287.0818 -~17.181 
-114.832 -114.832 31913.82 -31913.8 12719.58 -12719.5 
114.8326 114.8326 -31913.8 31913.82 -12719.5 1.715.>8 

'7.0818 287.0818 12719.58 -12719.5 5202.665 -520Vi6 
37.081 -287.081 -12719.5 12719.58 -5202.66 5202.665 

o o o o o o 
o o o o o o 

Sistaa global 
Matriz de rigidez de la barra 2 

11 12 7 8 
tp 

. 7970.4 
) 3985.2 
-1992.6 
1992.6 

o 
o 
o 
o 

tq 

3985.2 
7970.< 

-1992.6 
1992.6 

o 
o 
o 
o 

;te.a global 

dr 

-1992.6 
-1992.6 

664.2 
-664.2 

o 
o 
o 
o 

ds 

1992.6 
1992.6 
-664.2 
664.2 

o 
o 
o 
o 

Matrtz de r1gidez de la barra 3 
ó 12 2 8 

du 
9 

o 
o 
o 
o 

66420 
-66420 

o 
o 

dv 
10 

o 
o 
o 
o 

.. ¡;;420 
to6420 

o 
o 

4 10 

ta 

ta 

tp tq dr ds du dv ta 

1110.0<9 555.0247 114.8326 -114.832 287.0818 -287.081 
555.0247 1110.0<9 114.8326 -11<.832 287.0818 -287.081 
114.8326 114.8326 31913.82 -31913.8 -12719.5 12719.58 
-114.832 -11<.832 -31913.8 31913.82 12719.58 -12719.5 
287.0818 287.0818 -12719.5 12719.58 5202.665 -5202.66 
-287.081 -287.081 12719.58 -12719.5 -5202.66 5202.665 

o o o o o o 
o o o o o o 

o 
o 
o 
o 
o 
o 
o 
o 

o 
o 
o 
o 
o 
o 
o 
o 

o 
o 
o 
o 
o 
o 
o 
o 

tb 

tb 

tb 

o tp 
o tq 
Odr 
Ods 
o du 
o dv 
Ota 
o tb 

o tp 
o tq 
Odr 
Ods 
o du 
Odv 
Ota 
o tb 

o tp 
o tq 
Odr 
Ods 
Odu 
O dv 
o ta 
o tb 

7 
3 
9 

11 
12 
7 
8 
9 

10 

6 
12 
2 
8 
4 

10 

! ': 



TABLA 3 

Jistaa local 
Hatriz de rigidez de la barra 1 

5 11 1 7 3 9 
tp' tq' dr' ds' du' dv' ta' tb' 

1110.049 555.0247 -309.196 309.1965 o o o o tp' 5 
555.0247 1110.049 -309.196 309.1965 o o o o tq' 11 
-309.196 -309.196 114.8:~' ·114.832 o o o o dr' 1 
309.1955 .)09.196.5 -114.832 114.9327 o o o o d!l' 7 

o o o o 37001.65 -37001.6 o o du' 3 

o o o o -37001.6 37001.65 o o dv' 9 
o o o o o o o o ta' 
o o o o o o o o tb' 

'staa local 
'riz de rigidez de la barra 2 

11 12 7 8 9 10 
tp' tq' dr' ds' du' dv' ta' tb' GL 

7970.4 3985.2 -1992.6 1992.6 o o o o tp' 11 
3985.2 7970.4 -1992.6 1992.6 o o o o tq' 12 

-1992.6 -1992.6 664.2 -664.2 o o o o dr' 7 
1992.6 1992.6 -664.2 664.2 o o o o ds' 8 

o o o o 66420 -66\20 o o du' 9 
o o o o -66420 66420 o o dv' 10 
o o o o o o o o ta' '< 

o o o o o o o o tb' 

Siste.oa locai 
Hatriz de r1gidez de la barra 3 

6 12 2 8 4 10 
tp' tq' dr' ds' du' dv' ta' tb' 

10.049 555.0247 -309.196 309.1965 o o o o tp' 5 
555.0247 1110.049 -309.196 309.1965 o o o o tq' 11 
-309.196 -309.196 114.8327 -114.832 o o o o dr' 1 
309.1965 309.1965 -114.832 114.8327 o o o o ds' 7 

o o o o 37001.65 -37001.6 o o du' 3 
o o o o -37001.6 37001.65 o o dv' 9 
o o o o o o o o ta' 
o o o o o o o o tb' 



TABLA 4 

.iistw local 
Barra 1 

5 11 1 7 3 9 
tp' tq' dr' ds' du' dv' ta' tb' 

o -0.00473 
o -0.00473 
o -0.00473 
o -0.00473 
o -0.00473 
O -O.OOH3 
o -0.00473 
o -0.00473 

>tela local 
Barra 2 
tp' tq' dr' 

o o .000375 
o 0.000375 
u ~.000375 
o 0.000375 
o 0.000375 
o o. 000375 
o 0.000375 
o 0.000375 

ds' du' 

o 0.000713 
o 0.000713 
o 0.000713 
o 0.000713 
o 0.000713 
o 0.000713 
o 0.000713 
o 0.000713 

dv' 

-0.00473 0.004733 0.000802 0.000802 -0.00008 0.000083 
-0.00473 0.004733 0.000802 0.000802 -0.00008 0.000083 
-0.00473 0.004733 0.000802 0.000802 -0.00008 0.000083 
-0.00473 0.004733 0.000802 0.000802 -0.00008 0.000083 
-0.00473 0.004733 0.000802 0.000802 -0.00008 0.000083 
~0.00473 0.004733 0.000802 0.000802 -0.00008 0.000083 
b.00473 0.004733 0.000802 0.000802 -0.00008 0.000083 

-0.00473 0.004733 0.000802 0.000802 -0.00008 0.000083 

Siste~a local 
Barra 3 

5 11 7 3 9 

ta' 

tp' tq' dr' ds' du' dv' ta' 

o 0.004733 o -0.00037 o 0.000713 
o 0.004733 o -0.00037 o 0.000713 
o 0.004733 o -0.00037 o 0.000713 
o 0.004733 o -0.00037 o 0.000713 
o 0.004733 o -0.00037 o 0.000713 
o 0.004733 o -0.00037 o 0.000713 
o 0.004733 o -0.00037 o 0.000713 
o 0.004733 o -0.00037 o 0.000713 

o 
o 
o 
o 
o 
o 
o 
o 

o 
o 
o 
o 
o 
o 
o 
o 

o 
o 
o 
o 
o 
o 
o 
o 

tb' 

tb' 

o -2.51077 11p' 
o -5.13775 llq' 

o 1. 420296 vr · 
o -!.42029 Vs' 
o -26.4169 Vu' 
O 26.41699 Yv' 
o o !!a' 
O O Hb' 

O 5.137729 Hp' 
o -5.13772 llq' 
o 24 Vr' 
o 24 vs' 
o -11.1293 Vu' 
O 11.12933 Vv' 
o o l!a' 
o o Hb' 

O 2.510m 11p' 
o 5.137754 llq' 
o -1. 42029 vr' 
o 1.420296 Vs' 
o -26.4169 Vu' 
o 26.41699 Vv' 
o o l!a' 
O O Hb' 
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ANÁI,ISIS SÍSMICO DE CIMENTACIONES 

Agustín Deméneghi Colina* 

cuando se realiza el análisis sísmico de una cimentación, es usual 
que se cuente con un coeficiente sísmico para la región en cuestión, 
dado por el código del Estado donde se construirá la estructura 
correspondiente. Con este coeficiente sísmico se procede al análisis 
y diseño de la estructura, incluyendo desde luego en éste al de la 
estructura de cimentación. 

sin embargo, cuando el subsuelo del sitio está formado por sedimentos 
de consistencia blanda, se'presenta un fenómeno de amplificación de· 
las ondas sísmicas que llegan al lugar, el cual consiste en que, en 
la base constituida por terreno firme, se presenta una cierta 
aceleración, mientras que en la· superficie del suelo blando la 
aceleración puede ser varias veces mayor que la del terreno firme 
efig 1). 

El comportamiento anterior se debe a que ocurre, por lo menos en 
forma parcial, la resonancia del suelo blando. Para ilustrar este 
fenómeno consideremos un sistema de un grado de libertad como el 
mostrado en la fig 2, en el que la base se somete a un movimiento 
dado por 

x = a sen n t 
o 

La velocidad de la base vale 
.. 
x = a n ces n t 

o 

y la aceleración X = - a n2 sen n t 
o 

La respuesta de la masa está dada por eNewmark y Rosenblueth 197.'~1. ~ · . 

Desplazamiento relativo B en t 
;_. . ·~ .· .. 

y = a sen - ~)-- . . .. 
d •• ·-. 1 ~· r~ ~.-=-~ 

Velocidad relativa y = a n B cos en t - ~) 
d 

Aceleración relativa 
.. 
y = - a 

. 2 
n B 

d 
sen en t - ~) 

En las expresiones anteriores 

* Profesor del Departamento de Geotecnia. División de Ingeniería 
Civil, Topográfica y Geodésica. Facultad de Ingeniería. UNAM·'7C~ .. '. 
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1 -

2 e 
¡p = ang tan 

1 - ( 

w es la frecuencia circular del sistema 
1 

Los desplazamientos abs·:>lutos están dados por 

Desplazamiento X = X + y 
o 

Velocidad X = X + y 
o 

Aceleración X = X + y 
o 

w =vK/M 
1 

Definamos el factor de amplificación de la aceleración como 
cociente entre la máxiLa aceleración absoluta de la masa y la máx1w4 
aceleración de la base: 

.. 
f = max x 1 max x 

a o 

En la fig 3 se muestra la variación de fa con el cociente T
1 

1 T , 

para amortiguamientos de 2 y 10 % del amortiguamiento critico. 

Recordemos que los periodos están dados por 

T = 2 rr 1 w (masa que vibra) 
1 1 

y T = 2 rr 1 n (base) · 

Se observa en la fig 3 que la amplificación de la aceleración depende 
del cociente T ¡ T y del amortiguamiento. La máxima amplificación se 

1 

presenta cuando T
1 

1 T = 1 ; al aumentar el amortiguamiento decrece 

la amplificación de la aceleraéión es el factor f • Para T 1 T _. ., 
a 1 . - . "':' .-

nula. 

Un fenómeno similar 
las veces de la masa 
espesor H como el 
desplazamiento de la 

sucede en el suelo blando, en el que éste hace 
del ejemplo anterior. consideremos un estrato de 
indicado en la fig 1, y supongamos que el 
base rígida está dado por 
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x (t) = e exp (iOt) = e (cos nt + i sen Ot) 
o 

i = 1- 1 

lo que implica que la base tiene un movimiento armónico de frecuencia 
n . 

La solución del movimi.•nto cuando existe amortiguamiento cae en el 
campo de los números complejos, lo que conduce a que haya un cambio 
tanto en la amplitud corno en la fase del movimiento Definiendo la. 
función de amplificación f = A (O) como el valor absoluto_ -del . 

• 
cociente de la máxima aceleración en la ·superficie del estrato entre 
la máxima aceleración en la base rigida, se obtiene (Roesset 1969) 

donde 

ex = H n 

f3 = H n 

donde 

(1) 

/¡ /1 + (7¡ n 1 G)2 - 1 ] 1 [ 1 + ('ll n 1 G) 2] 1 .¡ 2 e (2) • 
/¡ 11 + ('ll n; G) 2 + 1 ] 1 [ 1 + ('ll n 1 G) 2] 1 .¡ 2 e (3) 

e 
• 

7¡ = 
n = 
H = 
G = 
p = 

= 

• 
./ G 1 p = velocidad de la onda de cortante 

suelo blando 
amortiguamiento del suelo blando 
frecuencia circular natural de la base rigida 
espesor del suelo blando 

en el 

"·~-módulo de rigidez al cortante dinámico del 
masa especifica del suelo blando 

suelo blando - . - ;.:..; .. 
'·. 

• .... 

La respuesta depende de la hipótesis que se haga respecto al amorti
guamiento. Se puede considerar que la viscosidad es inversamente 
proporcional a la frecuencia, de tal modo que 7¡ n 1 G = 2 ( sea 
una constante. Aplicando las ecs 1 a J se obtiene la respuesta del 
estrato. 

Las frecuencias correspondientes a los modos naturales de vibrar del 
estrato se hallan con las siguientes expresiones 

w = frecuencia 
n 

circular del modo n de vibrar 

¡' G 1 p 1 2 H = (2n - 1) 1T e 1 2 H 
• (4) w = (2n - 1) rr 

n 

Para pequeños valores de ('ll n 1 G), 
los modos naturales de v:.brar, vale 

la función de amplificación, para 
aproximadamente (Roesset 1969) ~·: .. ~; 

-· .. k 
A (w) = 4 1 (2n - 1)rr (2() 

n (5) 

e = fracción del amortiguamiento critico 

J 
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En la fig 4 se muest=a la variación de la función de amplificación 
con la frecuencia de vibración de la base firme, para un estrato de 
espesor H = 30.5 m, con una velocidad de la onda de cortante eAl 
suelo blando e = 229 mis y un peso volumétrico del suelo 7 = 2 t~ • 

• 
La función de amplificación se obtiene empleando las ecs 1 a 3 
considerando que 11 11 1 G = 2 < • 
Vemos que la máxima respuesta se presenta cuando el terreno firme 
vibra con una frecuencia igual a la frecuencia correspondiente al 
primer modo de vibrar del estrato blando. Esto significa que si la 
frecuencia dominante de las ondas sismicas que arriban a un sitio 
coincide o está cerc:am~. a la frecuencia del primer modo de vibrar de 
un estrato de suelo J:.lando, la aceleración en la superficié-·de: éste 
puede ser varias veces superior a la aceleración en el terreno fir,me. 
En este ejemplo la amplificación de la aceleración es de 3.18 , para 
un amortiguamiento del suelo blando de 20 % del critico. 

En forma aproximada se pueden calcular las frecuencias de vibración y 
los valores corresp:mdientes a los "picos" de la función de 
amplificación (fig 4;, empleando las ecs 4 y 5 • En la tabla l se 
presentan los resultados para los primeros cinco modos de vibrar, 
considerando un amortiguamiento del 20 % del amortiguamiento critico. 

TABLA 1 
VALORES APROXI!1ADOS DE LA FUNCIÓN DE AMPLIFICACIÓN A ((o) ) 

n 

n u f T A ((o) ) 
n an n 
-1 

ciclosls S S 
1 11.78 1.875 0.533 3.183 
2 3!::.34 5.625 0.178 l. 061. .. ::: ~- . -· -
3 58.90 9.375 0.107 0.637 
4 82.47 13.125 0.076 o ó 455' .; 
5 106.03 16.875 0.059 0.354 

w = (2n - 1) rr e 1 2 H A (w ) = 4 1 (2n l)rr (2l:) n S n 
f = w n 1 2rr T = 2rr 1 w 

sn n 

Desafortunadamente, no se puede controlar la frecuencia dominante de 
vibración de las ondas sismicas que llegan a un sitio; en todo caso, 
es conveniente observar las frecuencias dominantes de los temblores 
que llegan a una localidad, para reconocer los estratos en los que se 
puede presentar el fenómeno de amplificación de aceleración que hemos 
comentado en los párrafos anteriores. 

El razonamiento anterior es válido también en términos de los 
periodos de vibración de ondas y suelo blando. Vemos que. ·la' ~máxima: 
respuesta de aceleración se presenta cuando el periodo de vibración 
d7 la base firme coincide con el periodo natural del primer modo·de 
v~b:ar, siendo esta respuesta de 3.18 en nuestro ejemplo (fig 4). ~s 
dec~r, la aceleración en la superficie del terreno blando será 3 
veces mayor que la aceleración en la base, si el amortiguamiento , 
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suelo es de 20 % . Vemos entonces que la aceleración en la superficie 
del suelo blando depende ¡undamentalmente del cociente T 1 T, donde 

•1 

T es el periodo 
al 

natural de vibración del estrato blando y T es el 

período dominante de vibración de las ondas sísmicas. 

Para un estrato de suelo homogéneo (fig 1), los periodos de vibración 
están dados por 

T = 4 H .j p 1 G 1 (2n - 1) 
an 

(6) 

n = 1, 2, •.• 

donde p = masa especifica del suelo 
G = módulo de rigidez al cortante dinámico del suelo 

El primer modo de vibrar, o modo fundamental, se obtiene para n = l: 

T =4H/p¡G 
•1 

(7) 

Para la estimación de.l periodo natural de vibración de un suelo 
estratificado véase Zeevaert (1973, 1980). Para la determinación del 
módulo de rigidez dinámico de la arcilla del valle de México, puede 
consultarse a Jaime et al (1987). 

El periodo de vibración de la estructura se halla con los métodos 
usuales del análisis estructural. Sin embargo, cuando el terreno qe 
cimentación está formado por un suelo blando, es importante 
considerar además el efecto de balanceo y de traslación horizontal de 
la cimentación. Asi, el periodo de vibración acoplado de una estruc
tura vale (Normas de Sismo 1987): 

donde 

'(8) 

. '-- ~: 

T = periodo fundamental que tendría la estructura si se 
o 

apoyara sobre una base rígida (este periodo se debe a 
la flexibilidad propia de la estructura) 

Tx = periodo natural que tendría la estructura si fuera 

infinitamente rígida y su base solo pudiera trasla
darse en la dirección que se analiza 

T = periodo natural que tendría la estructura si fuera 
r 

infinitamente rígida y su base solo pudiera qirar 
con respecto a un eje horizontal que pasara por. el 
centroide de la superfiece de desplante de la 
estructura y fuera perpendicualr a la dirección que se 
analiza 

:b; 
El periodo natural de vibración por rotación de una masa está dado 
por 
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T ·= 2 rr /M Hz 1 K = 2 rr H /M , K (9) 1 
r r r 

o T = 2 rr /w Hz /gK g = aceleración de la gravedad (10 
r r 

Las Normas de Sismo, en el inciso A.7 del Apéndice, establecen que 
"para el cálculo de T se supondrá que el desplazamiento de la base 

X 

está restringido por un elemento elástico cuya rigidez vale Kx, en 

tjm: 

K ) 
1/Z 

T = 2 rr ( W' / g 
X O X 

(11) 

donde T está en segundos, W' es el peso neto de la construcción al 
X . o 

nivel de su desplante, íncluyendo el peso de los cimientos y 
descontando el del suelo que es desplazado por la infraes~ructura, en 
toneladas, y "g" es la aceleración de la gravedad, en mjs • El válor 
de W' no se tomará menor de 0.7 W 

o o 

"Para el cálculo de T se supondrá 
r 

restringida por un elemento elástico 

T = 2 rr ( J j g K ) 
1
/2 

r r 

que la rotación de la base está 

de rigidez K , en t.mjradián: 
r 

(12) 

donde Tr está en segundos y "J"
2 

es el momento neto de inercia j¡¡¡} 
peso de la construcción, en t.m , con respecto al eje de rotaciW, 
descontando el momento de inercia de la masa del suelo desplazado por 
la infraestructura. Esta diferencia no se tomará menor de 0.7 veces 
el momento de inercia calculado con el peso de la construcción. 

"Tratándose de construcciones que se apoyan sobre zapatas .<;o:t:ri'd~t¡¡ 
con dimensión mayor en la dirección que se analiza o sobre los;a ·o 
cascaron que abarque toda el área de cimentación, y que posean 
suficiente rigidez y resistencia para suponer que su base se desplaza 
como cuerpo rigido, los valores de K y K se obtendrán de la tabla 

x r 
1, en que G es el módulo de rigidez medio, en tjm2 

, del estrato en 
que se apoya la construcción, y los radios equivalentes R y R 1 en 

x r 
metros, se calcularán empleando las expresiones 

R = ( A / rr ) 
112 

X 
(13) 

R = ( 4 I / rr ) 
114 

r 
(14). 

"en las que A, en mz, es el área de la superficie neta de 
cimentación, e I, en m4

, es el momento de inercia de dicha superficie 
neta con respecto a su eje centroidal perpendicular a -la direción que 
se analiza" (Normas de Sismo 1987). -·:~::;c. 

·-
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una vez que se conoc.an los periodos de vibración del suelo Tot y de 

la estructura T , s~ puede emplear el espectro de respuesta sismica 
1 

de zeevaert (1980) para la determinación del factor de amplificación 
f (fig 5), definido como el cociente de la máxima aceleración en el 

A 

centro de gravedad de la estructura entre la máxima aceleración en la 
superficie del terreno blando. Para entrar en el espectro de la fig 5 
necesitamos el amortiguamiento acoplado del sistema, el cual está 
dado por (Zeevaert 1980): 

<1 = ll - g 1 

donde g1 = go gr ('1") 2 
1 

T' = H+ T
2 

1 o r 

1 (go T2 
r 

+ g 
r 

T2) 
o 

2 
g = 1 - ( 

r r 

(15) 

(16) 

... -. ..:. ·: .... \--
Vemos en el espectro que la máxima respuesta se obtiene cuando T 1 

. ... 1 .. 

= 1 Por lo visto anteriormente, no se puede evitar la T 
•1 

amplificación de la aceleración de un suelo blando, pero si es 
factible evitar qu<:! coincidan el per.iodo natural de vibración del 
suelo con el periodo natural de vibración de una estructura. 

La aceleración en la superficie del terreno la proporciona, en la 
ciudad de México, el Reglamento de Construcciones en las Normas de.· 
Sismo. Asi, en el inciso 3 de éstas se señala que "la ordenada del· 
espectro de aceleraciones para diseño sísmico "a", expresada como 
fracción de la aceleración de la gravedad, está dada por la·siguiente 
expresión: 

a = ( 1 + 3 T 1 T ) e 1 4 , si T es menor que T " 
A A 

·1 -

La aceleración en la superficie del suelo se obtiene haciendo T • O 
en est~ ~xpresión (pues para T = o la estructura vibra ic;rn~! .. ,gu~-·lc,. 
superfJ.cJ.e del terreno), por lo tanto a = e = e 1 4 en la sup·e·r·ficie • 

• 
Las aceleraciones para las diferentes zonas estratigráficas del 
Distrito Federal se presentan a continuación (articulo 206 del 
Reglamento): 

Zona 

I 
II 

III 

Coeficiente 

sismico e 

0.16 
0.32 
0.40 

Coeficiente e 

(superficie) 

0.04 
0.08 
0.10 

• 
Aceleración 

(supertjcie) 
cmls 

39 
78 
98 

Vemos entonces que, por ejemplo, en la zona II~ la aceleración de 
diseño de la superficie del terreno es de 98 cmls • 

·,. 
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También se puede utilizar el siguiente criterio para hallar "e" 
(Normas de Sismo, Apéndice): "en sitios en que se conozca el per · o 
dominante del terreno T , y que se hallen en las parte sombre s 

s1 

de la fig 3.1 (de esas Normas), también se adoptará e = 0.4 para 
estructuras del grupo B, y O. 6 para las del A; fuera de las partes 
sombreadas se adoptará 

c=l.6T /(4+T2
) 

sl al 
(17) 

Vemos que el coeficiente sismico depende del periodo de vibración 
dominante del suelo T considerando que el coeficiente sismico en 

a1 
la superficie e = e ¡ 4 y que la aceleración en la superficie, en 

S 

cm;s2
, es igual a e por 98'0, en la fig 6 se presenta la variación de 

S 

esta aceleración en función del periodo T 
s1 

EJEMPLO 

Determinar la respuesta de 
estrato de suelo blan~o, con 

Masa = 217.5 t.s ;m 
Peso = 2133 t 

aceleración de un edificio sobre ·un 
las siguientes caracteristicas: 

Periodo de la estructura T = O. 3 s 
o 

Amortiguamiento en la estructura <. = 5 % 
Periodo por rotación T = 0.76 s 

r 

Amortiguamiento en el terreno de cimentación ( = 15 % 
r 

Periodo por traslación T = O. 22 s 
X 

Periodo del terreno de cimentación T = 2.4 s 
•1 

Solución 

El periodo acoplado de la estructura vale 

T = 1 T 2 + T
2 + T

2 = O. 85 s 
1 o x r 

Obtenemos el cociente T / T = 0.35 
1 o1 

.-. 

Para entrar en el espectro de la fig 5 necesitamos el amortiguamiento 
acoplado del sistema, el cual está dado por (Zeevaert 1980): -

<1 = j 1 - g1 

donde 0.817 S 
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g = 1 
o 

(
2 = 0.9975 
o 

g = 1 - ( 2 = 0.9775 
r r 

Sustituyendo g1 = 0.98 r.. = 0.141 
o 

Es decir, el sistema acoplado tiene un amortiguamiento de 14.1 % • 

Entrando al espectro para diseño sísmico (fig 5, Zeevaert 1980), se 
obtier .... un factor de amplificación f = l. 9 . 

a 

considerando una aceleración en la superficie de 98 cmjs2
, la 

aceleración en el centro de gravedad de la estructura está dada por 
(98) (1.9) = 186 cmfs2 

• 
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APUNTES DE DINÁMICA DE SUELOS 
VIBRACIONES DE SISTEMAS DE UN GRADO DE LIBERTAD 

VIBRACIONES LIBRES 

Consideremos un sistema de un grado de 
libertad, como el mostrado en la fig 1. Se !rata 
de un cuerpo de masa M unido a una base 
firme mediante una barra de cierta rigidez 
lateral. La rigidez K se define como el cociente 
de la fuerza horizontal aplicada en el centro de 
gravedad del cuerpo, dividida entre el 
desplazamiento horizontal que produce dicha 
fuerza, es decir 

K= P/15 

El amortiguamiento C toma en cuenta la 
disipación de energía que se produce durante el 
movimiento (fundamentalmente pcr fricción 
interna en el s1stema). Se ha obsenado que la 
disipación de energía se puede representar 
mediante una tuerza que se o¡>one al 
movimiento, la cual es proporctonal a la 
velocidad del cuerpo; esta tuerza vale C tA.. 

Por el principio de D'Aiembert. la tuerza de 
inercia es igual al producto M U. ¡¡ero tiene 
sentido contrano a la aceleración. Esta fuerza 
de inercia se agrega al equilibrio dinámico del 
cuerpo. 

El fenómeno fis1co que estamos estudiando 
cons1ste en dar iniCialmente un desplazamiento 
honzontal O. al cuerpo, para después soltarlo y 
dejarte vibrar libremente. 

Le ecuación de movimiento (equilibrio dinám1co, 
fig 1 b) da lugar a la siguiente expresión 

MÜ + Cú + Ku =O (1) 

Supongamos inicialmente que no hubiera 
amortiguamiento, C = O en la ec 1 

Agustín Deméneghi Colina· 
Margarita Puebla Cadena
Héctor Sanginés García-

MÜ+Ku=O (2) 

La ec 2 es una ecuación diferencial homogénea 
de segundo orden. Su ecuación característica 
es 

(3) 

La solución de la ecuación característica es 

1..1 = ~ -K1M = ~ t<JM i 

l..2=-~ -KIM =-~ KIM i 

Sea 0> = ~ KIM (4) 

m = frecuencia circular natural dal sistema 

Cuando las raíces de una ecuación cara!>" 
!erística son complejas, la solución da una 
ecuación diferencial homogénea de segundo 
orden está dada por 

u = e, e" cos bt + c2 e" sen bt 

Donde a es la parte real y b la parte imaginaria 
del número complejo. Por lo tanto 

u = e, cos mt + c2 sen mt (5) 

ú = - e, m sen mt + e, m cos O>t (6) 

De acuerdo con las condiciones iniciales, para t 
= O, ú = O. Reemplazando en la ec 6, C, = O. 
Para t = O, u = o.. Sustituyendo en la ec 5, O. = 
e,, Y 

u= 150 cos mt (7) 

En la fig 2 se muestra la variación de u en 
función del tiempo l. 

Profesores del Departamento de Geotecnia. División de Ingeniería Civil, Topográfica y Geodésica. 
Facuhad de Ingeniería. UNAM 



Se define el período T como el tiemrKJ E'n que la 
masa cumple un ciclo de movimiento, es decir, 
cuando la masa pasa por el mismo punto, con 
el mismo sentido del movimiento. En la fig 2 
observamos que m T = 27t, y 

T = 27tlm 

T = 21t -J MIK 

(8) 

(9) 

T es el periodo natural de vibración del sistema 
de un grado de libertad. 

Se define la frecuencia naturzl del sistema 
como el inverso del período 

f = 1 rr = ml27t (1 O) 

(11) 

La frecuencia mide el númerc de ciclos de 
movimiento por unidad de tiempc. 

La velocidad de la masa se halla c'erivando con 
respecto al tiempo la ec 7 

Ü = - m Ó0 sen mi (12) 

La aceleración se obtiene derivando la ec 12 
con respecto al tiempo 

•• 2 2 
u = - ro 00 cos rol = - ro u (13) 

Vemos que la aceleración es igual al 
desplazamiento multiplicado por el ,':IJBdrado de 
m. con signo contrario. 

EJBmplo 
Una masa se mueve en vibraaón libre. con una 
amplitud de 4 cm y un periodo de 0.75 s. Hallar 
la máxima velocidad y la máxima aceleración, 
suponiendo un amortiguamiento nulo. 
Solución 
T = 27tlm m = 27tff = 8.378 s·• 
X=- 8.738(4) = -33.51 cm/S 
ii = -280.735 cm Js2 

Ejemplo 
En un sistema de un grado de libertad se da un 
desplazamiento inicial ó0 = 5.08 cm a una masa 
de 3.63 kg de peso. La constante del resorte es 
K = 0.7143 kg/cm. Calcular la freaJencia del 
SIStema en ciclos por segundo, considerando un 
amortiguamiento nulo. 

Solución 
M = 3.6319.81 = 0.37 kg·s2/m 
K= 71.43 kg/m 
m = (KIM) •a = 13.894 s·' 
f = m/27t = 2.211 cidos/s = 2.211 Hz 

VIBRACIONES LIBRES AMORTIGUADAS 

2 

Consideremos ahora que sí hay disipación de 
energía en el sistema (fig 1 ), es decir, existe 
amortiguamiento: C ~o. El movimiento queda 
representado por la ec 1 

Mü + Cú +Ku =O (ec 1) 

La ecuación característica es 

MA.2+CA.1 +KA.0 =0, MA.2 +CA.+K=O 

Las raíces de la ec 14 son 

A., = - CI2M + ~ (C/2M)2
- KIM 

A.2 = - C/2M - ~ (C/2M)2
- KIM 

Las raíces A.1 y A.2 pueden ser reales o 
compi~AA· deoendiendo del valor del radical 

..j(CI2MÍ - K/M, es decir, es función del signo de 
la cantidad (C/2M)2 

- K/M. Distinguimos tres 
casos: 

l. Dos raíces reales diferentes 

Si las raíces son reales: (C/2M)2
- K/M > O. La 

solución de la ec 1 está dada por 

u= e, e•11 + ~ e).';J (15) 

En estas condiciones, el sistema no vibra, sino 
que la masa, después de ser desplazada una 
distancia O. regresa a su posición inidal. Este 
fenómeno ocurre cuando el amortiguamiento C 
es alto. 

11. Una raíz real 

Se presenta ruando (C/2M)2 
- K/M = O. Sólo 

existe una raíz real que vale 

A.=-CI2M 

La solución de la ec 1 es 



u = e, e)J + e, t e)J 

· De acuerdo con las condiciones iniciales, para t 
= O, u = &0 , por lo tanto e, = &.. Para t = O, ú = 
O, y e 2 = - A.& •. En consecuencia, la solución de 
la ec 1 es 

u = ó, e" (1 - A.t) 

u = ó, e-{CI2M)t [1 + (e!2M)t] (16) 

En la fig 3 se muestra la variación de u en 
función del tiempo. 

El amortiguamiento para esta condición se 
denomina amortiguamiento critico y va'e 

(e""I2M)2
- KIM = O 

ecr11 = 2 {Mi( 

111. Dos raíces comple¡as 

Ahora (ei2M)2
- KIM < O, y 

A., = -ei2M + ) KIM- (ei2M)2 i 

i-2 = - ei2M -) KIM - (e!2M)2 
, 

i=~ 

(17) 

Cuando las raíces de una ecuaaón 
característica son comple¡as, la soluci:>n de una 
ecuación diferencial homogénea de segundo 
orden está dada por 

u= e, e .. cos bt +e, e" sen bt (18) 

Donde a es la parte real y b la parte tmaginana 
del número complejo. Por lo tanto 

a=-ei2M 

b = ) KIM - (e/2M)2 

Denvando la ec 18 

ú = e• (-e, b sen bt + e 2 b cos bt) 

(19) 

(20) 

+ a e" (C1 cos bt + e, sen bt) (21) 

Para t = O, u = &0 ; de la ec 18: e, = &0 . 

3 

Para t =O, ü = O. Reemplazando en la ec 21: C2 

=-a&.lb 

Sustituyendo en la ec 18 

u= lio e" [cos bt- (a/b) sen bt] (22) 

Derivando con respecto al tiempo se obtienen la 
velocidad y la aceleración 

ú =- [(a2 + b2)/b] &0 e" sen bt (23) 

ü = - [(a2 + b2)1b] &0 e .. (a sen bt + b cos bt) (24) 

Sea C = eiCett = e/(2 .,¡ MK) (25) 

A 1; se denomina fracción del amortiguamiento 
critico. 

1; m = 1; ..J K1M = e12M 

Reemplazando en las ecs 19 y 20 

a=-l;ro 

b = .JKiM ~ 1 - ¡e/(2 ..J MK)]2 

b=m)1-1;2 

Reemplazando en la ec 22 

u = ó0 e~[cos T ./1"7 t 
+ (1; 1 1 -1; ) sen m ~ t) 

(26) 

(27) 

(28) 

Obtengamos el periodo en una vibración libre 
amortiguada. Los máximos y mlnimos de u se 
presentan cuando su derivada con respecto al 
tiempo vale cero, es decir, cuando la velocidad 
ú es nula. De la ec 23, los valores extremos 
ocurren para bt = rnt, n = 0,1,2, .... Para couocer 
st se trata de un máximo o un mlnimo, 
u1iltzamos el criterio de la segunda derivada: 
cuando ésta es negativa se trata de un máximo 
y cuando ésta es positiva se trata de un 
mimmo. En la ec 24 vemos que para bt = rnt, n 
= 0,2,4, ... , ü es negativa, por lo tanto cxuren 
los máximos de u. Para n = 1 ,3,5, ... , ü es 
posittva, y oaurren los mínimos. Tomando el 
primer cido: bt = 2lt, en consecuencia el 
periodo T de una vibración libre amortiguada 
vale 

T = 2ltlb = 2ltl(m ~) 

T=2lt~M!K /~ 

(29) 

(30) 



Pero T = 2n .J MIK (ec 9) 

Por lotantor = T /~ (31) 

La frecuencia m' = 2lt!T = m ~ (32) 

Para valores pequel\os de amortiguamiento, 
vemos qu<o al período de una vibración 
amortiguada es ligeramente mayor que el da 
una vibración sin amortiguamiento, y que su 
frecuencia Circular es ligeramente menor que la 
de una vibración sin amortiguamiento. 

La fig 4 muestra la variación de u en función del 
tiempo. 

Obtengamos otras expresiones para el cálculo 
de u. El desplazamiento está dado por 

u =e" (C1 cos bt + C2 sen bt) = e• u' 

u' = e, cos bt + C2 sen bt 

Sea (fig 5) u' = Um sen (bt + 4>) 

u= e" Um sen (bt + 4>) (33) 

Ú = Um e" [b cos (bt + 4>) +a sen (bt + 4>)) (34) 

Condiciones iniciales: para t = O: u = O. y ü = O 

Sustituyendo en las ecs 33 y 34 

asen<j>=-bcosq, 

tan 4> =- bla 

Por lo anterior 

u= (0.1 sen 4>) e• sen (bt + 4>) 

ú = (0.,/ sen 4>) e• (b cos (bt + 4>) 
+a sen (bt + 4>)) 

ü = (o.l sen 4>) e• [2ab cos (bl + 4>) 
+ (a2

- b2
) sen (bl + 4>)) 

También (fig 6) 

sen 4> " b 1 ~ a2 + b2 

(35) 

(36) 

(37) 

(38) 

(39) 

Sustituyendo las ecs 26 y 27 en la ec 39 

J a2 +b2 =m 

y senq,=Q 

tan 4> = ¡-:¡-:¿; 1 e:; 

Ejemplo 

4 

(40) 

A una masa de 8 kg (kg = kg,) se da un 
desplazamiento inicial de 3 an y se deja vibrar 
libremente. La rigidez de la barra es de 2 kg/an. 
Considerando un porcentaje de amortigua
miento crítico e:; = 5%, calcular el tiempo que 
tarda en alcanzar la posición de desplazamiento 
nulo, asf como la velocidad y la aceleración 
para ese instante. 
Solución 
M= 819.81 = 0.8155 kg.s2/m 
e; = C/(2-J MK ) , C = 21:; .,¡ MK = 1.2771 kg.s/m 
Aplicando las ecs 19 y 20 
a= -0.783020, b = 15.64082 
Usando la ec 35 
tan 4> = -15.64082/(-0.78302) = 19.97499 
4> = 1.5207755 red 
Aplicando la ec 36, con u = O 
sen (15.640821 + 1.5207755) =O 
t = 0.103627 S 

Usando las ec 37 y 38 
ú = -0.4332 mis 
ü = 0.67839 mls2 

VIBRACIÓN DE UN BLOQUE VERTICAL 

Debido a peso propio, la fuerza en el resorte 
vale (fig 7) 

W=KO,. 

Supongamos ahora que damos un 
desplazamiento vertical O. y dejamos vibrar 
libremente el sistema (fig 7b). La ecuación de 
movimiento es 

MZ +Cz + Kz + Ko,.-W= O 

MZ+Cz+Kz=o 

Ejemplo 

(41) 

Una masa dft 3.63 kg de peso se apoya sobre 
un resorte da constante K = 0.3572 kg/cm. La 
masa se desplaza hacia abajo 5.08 an y se 
permite vibrar libremente. Hallar: (a) el tiempo 



requerido por la masa para move-1-se 2.54 an 
hacia arriba, después de haberse soltroo, y (b) 
la velocidad y aceleración de la masa para esa 
posición. 

Solución 
(a) M = 0.37 kg·stm2 

K= 35.72 kg/m 
ro = (KIM)'a = 9.826 s·' 
z = óo ces rol = 5.08 ces 9.8261 = 2.54 
9.8261 = ang ces 0.5, t = 0.1066 s 
(b) i = - ó0 ro sen rol = 43.23 cm/s 
% = - ó0 ro2 ces rol= 245.13 cm!s2 

VIBRACIONES ESTACIONARIAS 

Se denominan vibraciones estacionarias aque
llos movimientos en que la acción sobre el 
sistema es de tipc armónico. 

a) Vibraciones forzadas 

Consideremos un cuerpc como e>l de la fig S. 
que se somete a una fuerza estaCionaria dada 
pcr P = P. sen nt La ecuación de movimiento 
es 

Mü + Cu + Ku = Po sen nt (42) 

La respuesta de la masa -despu6s de un lapso 
in1cial cuando se disipa un movrmrento por 
VIbración libre amortiguada-, esté dada pcr 
(Newmark y Rosenblueth, 1976) 

Po sen (nt- cp) 
u=-

K ~ ( 1 - dtro2
)
2 

+ (2c;fl/ro)2 
(43) 

<1> =tan·' {{2c;fl/ro)t¡1 - (ntro)2
]) (44) 

ro = frecuenCia circular = ..J KIM 

Ejemplo 
Un motor que pesa 160 kg está apoyado en 
a.ratro resortes que tienen una rigidez de 133.9 
kg/cm (cada uno). El motor tiene una masa 
desbalanCieada que pesa 28.4 g, localizada a 
15 an de distancia del eje de rotación. 
Sabiendo que el motor está restringido a 
moverse verticalmente, determinar (a) la 
velocidad en rpm a la a.ral ocurre la resonancia, 
y (b) la amplitud de la vibración del motor para 
una velocidad de 1200 rpm. 

Solución 
a) m=,¡ KIM 
Velocidad de resonancia = 547 rpm 
b) ro= 1200 rpm = 125.6 radls 
La magnitud de la fuerza centrifuga es 
Pm = Ma. =M r m2 = M(0.15)(125.6)2 = 15.31b 
u = 0.00135 plg 

b) Movimiento estacionario de la base 

5 

Consideremos ahora un sistema de un grado de 
libertad como el mostrado en la fig 9, en el que 
la base se somete a un movimiento dado pcr 

(45) 

La velocidad y la aceleración de la base son 

• I(A. 
u.= A ces nt (46) 

(47) 

La ea.ración de movimiento está dada por 

MÜg + Cú + Ku =O 

Pero, de la fig 8 Ug = u. + u 

M (Ü¡, + Ü) + Cú + Ku = O 

MÜ + CÜ + Ku = - MÜ0 

MÜ + Cú + Ku =A n 2 M sen nt 

(48) 

(49) 

(50) 

(51) 

Vemos que la ec 51 es similar a la ec 42. En 
consecuencia, podemos emplear la misma 
solución de esta ea.ración, con 

P. sen nt = AdM sen nt 

Con este cambio de variable, la respuesta de la 
masa está dada por los siguientes movimientos 
relativos · 

u= A e. sen (nt -cp) 
ú =A n e. ces (nt- cp) 
ü =-A n2 e. sen (nt- cp) 

En las expresiones anteriores 

1 

e.=-,~~~~~~~~~ 
~ (1 - m2/d)2 + (2l;roln)2 

(52) 
(53) 
(54) 

(55) 



(56) 

ro = frecuencia circular del sistema = ,¡ KIM 

Los movimientos absolutos (movimientos gene
rales) están dados por (fig 8) 

Desplazamiento: 
Velocidad: 
Aceleración: 

Ug=u,+u 
Úg=Üt,+ú 
Üg=Ü.+Ü 

(57) 
(58) 
(59) 

Definamos el factor de amplificación de la 
aceleración como el cociente del valor absoluto 
de la máxima aceleración general entre el valor 
absoluto de la máxima aceleración de la base 

f. = max 1 Üg li maxlü.. 1 (60) 

f. = max 1 sen nt + s. sen (nt- q>) 1 (61) 

En la fig 10 se exhibe la variación de f. con el 
cociente T1ff, para amortiguamientos de 2 y 
10% del amortiguamiento critico, siendo T, = 
2tr.lro (masa que vibra) y T = 2tr.ln (base). 

Se observa en la fig 10 que la amplificación de la 
aceleración depende del oociente T ,rr y del 
amortiguamiento. La máxima amplificación 
ocurre cuando T1/T = 1; al aumentar el 
amortiguamiento decrece el factor f0 • Para T,rr 
-+ oc la amplificación de la aceleración es nula. 

Ejemplo 
Hallar el desplazamiento, la velocidad y la 
aceleración (movimientos relativos) de la masa 
de la fig E-1, para t = 25 s. Movimiento de la 
base u. = 5 sen 3t (u, en cm, ten s). 
Solución 
O= 3 s·'. M= 10/981 = 0.010194 k..s2/cm, ro= 

V5/0.010194 = 22.174 s·' 
Sustituyendo valores en la ecs 55 y 56. s. = 
0.01869, q> = 0.01380 
Reemplazando en las ecs 52 a 54 
u = 5(0.01869) sen (3t - 0.0138) = 0.09345 sen 
(3!- 0.0138) 
ú = 0.2804 cos (3!- 0.0138) 
ü =- 0.8410 sen (3t- 0.0138) 
Para t = 25 s: u = -{1.03742 cm, ú = 0.2569 
cm/s, ü = O 3368 cm/s2 

VIBRACIÓN DEBIDA A ROTACIÓN 

Consideremos una masa como la indicada en la 
fig ti, vibrando libremente. La fuerza de inercia 

6 

vale F = MÜ. De la fig¡n u = 9 H, Ü = 9 H. Por 
lo tanto F = M é H. 

El momento de volteo al nivel de cimentación, 
debido a la inercia de la masa es (Zeevaert, 
1980) 

0,. = F H =M e H2 =M H2 S 

Supongamos ahora que la cimentación está 
sometida a un momento estacionario dado por 
O,. = o,.. sen nt. En el diSCJrama de cuerpo libre 
de la cimentación (fig 1 t) se muestran los 
momentos que actúa sobre ella. El equilibrio de 
momentos conduce a 

M H2 ¡¡ + e, é + K,. 9 = o,.. sen m (62) 

Para un sistema de un grado de libertad sujeto 
a una fuerza vertical estacionaria, hablamos 
obtenido la siguiente ecuación de. equilibrio 
dinámico (ec 42) 

MÜ + CÜ + Ku =F. sen nt (42) 

Las ecuaciones 62 y 42 son similares, por lo 
que para hallar la solución de la ec 62 podemos 
emplear la da la ec 42, cambiando M por Mtf y 
P • por o,. .. Por lo tanto, la solución de la ec 62 
es 

0,.0 sen (nt -a) 
9=- (63) 

K,. ,J ( 1 - 0 2/a/)2 + (2l;O/ro)2 

a =tan·' [(2(;ro0)/(CD2
- 0 2

)) (64) 

ro = ~ K,./ Mtf = ~ K,./ M 1 H (65) 

I;=C,/Ca~=C,/(2~ K,.Mtf) 
= e, 1 < 2H -f"R;ll > (66) 

Por lo anterior, el periodo natural de vibración 
por rotación de una masa está dado por 

T, = 2n ~ M tf 1 K,. = 2n H ~ M 1 K,. (67) 

T, = 2n ~ W tf 1 g K,. (68) 

siendo W =peso de la masa y g = acelelación 
de la gravedad 
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INTERACCIÓN SUELO-PILOTE 
MÉTODO SIMPLIFICADO 

Agustín Demeneghi Colina 

L _;raremos el método simplificado de interacción suelo-pilote con el siguiente ejemplo 

Pilote circular de diametro = 3 5 cm, L = 3 m. 
f ' = 2 so kv cm' 
' -E= 1 58000 kg/cm1 

1 = 73 661 76 cm' 
Carga en la cabeza del pilote 3 4 t 
Rigidez de la sub.:structura (contratrabes) K.,= 702 658.62 t.rn!rad 
En el terreno de cimentación G = 330 t!m2 

En la punta del pilote K,..= 8.575 un!rad 
K..= 293 941 t/m 

"l:...l'CIÓ"i 

E~ la fig i se muestra el ststema de cargas sobre el pilot~. y en la fig : se md'c"~ los 
desplazamientos 4ue sufre el pilote 

" La matriz de rigideL del pilote y el vector de cargas de empotramiento sobre d pilote se 
obtienen en forma similar a lo tratado en capítulos anteriores. considerando Jos tramo~ del 
pilote como vigas contmuas 

E; vector de cargas concentradas esta dado por 

3 4 
o 
K.. ii.' 

P" = K.. e, 
o 
K.. e. 

Considerando dos "estratos· ·-:cale!i". el primero de espesor 0.25 m y el se¡zundo de espesor 
O 30 m, y con un M, = O O•'. ,.J • . se obtiene la matriz de flexibilidad.:; del suelo 

ii, = 0.0005! . " '' 00000042478 r: + O r, (a) 

S,= O 0000004CJ !2 r 1 .,. 0.001 1201 r1 + 0.00000004012 r3 {b) 

~=O r, "0 00000042478 r: + 0.00056007 r3 (e) 



Aplicando la ecuación general de equilibrio 

y las ecs ~a), (b) y (e), se obtienen los siguientes resultados 

(ISEPILOT) 

&, =- 0.0013347 m 
82 = 0.000026597 m 
o, = 0.000033870 m 

e.=- o.ooooo29552 
e~ = - o o0o2s682 
e,= o.ooonso3 
r, =- 2 38304 um 
r2 = 0.024577 t/m 
r, ~O 060472 t!m 

1 
¡, 
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DISEÑO ESTRUCTURAL DE CIMENTACIONES 

Algunas veces se define a la cimentación como la parte de la estructura, generalmente enterrada, 

que transmite las acciones de ésta al suelo. Esta definición suele ser clara para el estructurista, sin 

embargo para el geotécnista, la idea de cimentación se relaciona más con una porción de suelo 

sobre la que actúan las acciones que la estructura le transmite. En realidad la cimentación es el 

conjunto de ambas partes, es decir una porción de estructura y una porción de suelo que 

interactúan en forma integral. 

Al igual que en la estructura, un buen diseño de la cimentación requiere satisfacer requisitos de 

funcionamiento, seguridad y economía. Los requisitos de funcionamiento obligan a mantener las 

deformaciones o asentamientos dentro de cientos limites, cuyos valores especifica el Reglamento 

de Construcciones del D.F. (Tabla 3.1 N.T. C. para cimentaciones) 

Por otra parte la seguridad se enfoca a dos tipos de falla que pueden ocurrir, la falla estructural 

del elemento que constituye la cimentación y la falla del suelo por capacidad de carga. La falla 

estructural puede ocurrir cuando la cimentación no es adecuada para soportar los esfuerzos 

impuestos Por ejemplo una zapata puede fallar por cortante si no tiene el peralte adecuado ó por 

flexión si tiene refuerzo insuficiente Un pilote puede romperse durante las maniobras de izado o 

hincado Una pila puede fallar por pandeo o por flexocompresión. especialmente si está sometida 

a fuerzas horizontales. 

Por otra parte el nivel de deformaciones, para un suelo determinado. dependerá de la rigidez de la 

cimentación. de la sobrecarga impuesta al suelo y de la excentricidad de la resultante 

En ambos casos. deformaciones ó resistencia. el problema depende del elemento estructural y del 

suelo, de aquí la importancia que tiene considerar la interacción entre ambos elementos, pues solo 

así se podrán precisar las acciones internas con las que se diseñará la zapata, trabe o losa de 

cimentación. 

Se tratará aquí únicamente el diseño estructural de la cimentación. 
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TIPOS DE CIMENTACIONES 

La necesidad de un elemento de transición entre la estructura y el suelo nace de la diferencia que 

existe entre la resistencia de los materiales estructurales y los suelos. Generalmente los primeros 

son mucho más resistentes que los segundos, por lo que el concepto más simple de la 

cimentación consistirá en una ampliación de la base de las columna·s o muros que transmiten las 

cargas al suelo Esta concepción elemental de cimentación se va complicando en la medida en 

que las cargas de la estructura son mayores o la resistencia del suelo es menor, hasta llegar al 

extremo de requerir un área de cimentación mayor que el área disponible. En estos casos se puede 

recurrir al concepto de compensación o bien a una cimentación a base de pilotes. En la figura 1 se 

muestran algunos de los tipos más comunes de cimentación. 

DISEÑO ESTRUCTURAL 

El diseño estructural de una cimentación comprende las siguientes fases o etapas· 

1) ELECCION DEL TIPO DE CIMENTACIÓN. 

Esto se hará en función de la magnitud y distribución de las cargas, de las características de la 

estructura y de la resistencia y deformabilidad del suelo. En terrenos altamente compresibles la 

sobrecarga sobre el suelo se limita más en función de los asentamientos que de la resistencia. Esta 

es una fase de trabajo de conjunto entre el estructurista y el geotécnista, y es quizá la etapa mas 

importante del diseño de la cimentación y de ella dependerá el éxito o el fracaso de su 

comportamiento futuro. Obviamente habrá que considerar en las posibles alternativas planteadas, 

el aspecto económico. 

2) ANÁLISIS ESTRUCTURAL 

Como en el diseño de cualquier elemento estructural se requiere implementar una herramienta 

matemática con la que a partir de una modelación del elemento, se aplicarán en él las acciones 

externas consistentes, en este caso, en las cargas de la estructura y en la reacción del suelo y se 

obtendrán, por medio de algún método, las acciones internas (momentos, cortantes y 

deformaciones) 
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Ahora bien en este caso la idealización de la cimentación como algo independiente de la 

estructura y el ignorar las deformaciones diferenciales del suelo, solo se puede justificar en 

elementos aislados como zapatas y algunos tipos de cimentaciones corridas, pues de otro modo 

las acciones internas calculadas podrán diferir de las reales, tanto en magnitud como en signo. De 

acuerdo con lo anterior los métodos de análisis serán de 2 tipos, los que consideran la interacción 

suelo-cimentación y aún la interacción estructura-cimentación-suelo y los que la ignoran. Estos 

últimos generalmente se emplean en el diseño de zapatas aisladas y en el diseño de cimentaciones 

corridas rígidas. En este caso se supone que el suelo es un medio elástico homogéneo que 

responde a las acciones de la cimentación con una reacción uniformemente distribuida o con 

variación lineal, según que la resultante esté centrada o no También es posible obtener la 

reacción del suelo en estos términos si la cimentación es suficientemente rígida para despreciar 

los hundimientos diferenciales del sudo. 

RIGIDEZ DE UNA CIMENTACIÓN CORRIDA 

Para determinar si una cimentación es rígida y por lo tanto es válida la hipótesis de que la 

reacción del suelo no es afectada por la rigidez de la cimentación se puede emplear el siguiente 

criterio aproximado 

/, L < O 8 CIMENTACIÓN RiGIDA- (Puede considerarse una distribución 

lineal de la reacción del suelo) 

0.8 < AL < 3 CIMENTACIÓN INTERMEDIA (Conviene hacer una análisis de 

AL >3 

interacción 

CIMENTACIÓN FLEXIBLE.- (Debe hacerse un análisis de 

interacción) 

A L = ( •._¡ K, B 1 4EI) L 

L 

B 

El 

Longitud de la cimentación 

Módulo de reacción del suelo Kglm' 

Ancho de cimentación 

Módulo de elasticidad y momento de inercia de la cimentación 
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En el valor de E 1 puede incluirse la rigidez de la estructura. 

El módulo de reacción es igual a la relación· entre presión (Kg/m2
) y deformación del suelo. 

K, = q 1 y (Kg/m3
) 

El módulo de reacción se obtiene por medio del ensaye de placa, que consiste en aplicar una 

presión al suelo por medio de una placa de determinadas dimensiones. A los valores obtenidos 

del ensaye deben aplicarse ciertas correcciones que tomen en cuenta las dimensiones reales de la 

cimentación. 

Las siguientes expresiones son recomendadas para suelos cohesivos y suelos no cohesivos 

K,= Kr Br 1 B 

K,= Kr (B+l 1 28)2 

Suelos cohesivos 

Suelos no cohesivos 

Módulo de reacci611 obtenido del ensaye de placa 

Ancho de placa 

Ancho de la cimentación 

Existen otras formas y recomendaciones para obtener el valor de K,, que por otro lado varia de 

acuerdo con la intensidad de q, es éecir al igual que en materiales no elásticos, el valor K,, no es 

constante Esta es entonces la principal limitación o incertidumbre de los métodos de análisis de 

interacción, basados en el módulo de reacción pues su precisión dependerá de la aproximación 

con que se haya obtenido K, En los suelos arcillosos como los del valle de México no es 

recomendable el empleo de este procedimiento pues las deformaciones dependen de otras 

variables. 

Una vez conocida la reacc1on del suelo. la obtención de las acc1ones internas, cortantes y 

momentos, podrá obtenerse de diferentes maneras. En el caso de zapatas aisladas la obtención de 

estos elementos es inmediata Para zapatas corridas o retículas de trabes y losas existen métodos 

aproximados, iterativos o matriciales cuyo uso dependerá de la precisión numérica deseada, 

aunque debe recordarse que al ignorar los hundimientos diferenciales del suelo se pueden tener 

errores mayores que los derivados del método empleado. 
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Cuando no se satisfagan los requisitos para despreciar las deformaciones diferenciales del suelo, 

es necesario hacer un análisis de interacción. En este caso existen varias opciones, desde los 

métodos aproximados de los cuales destaca el presentado en la última edición del Manual de 

Diseño de Obras Civiles de la Comisión Federal de Electricidad. En este método se supone una 

distribución arbitraria de la re~cción del suelo y se calculan los hundimientos en diferentes puntos 

del suelo, ignnr:mdo en primera instancia la cimentación. Posteriormente se van corrigiendo los 

hundimientos calculados y la reacción del suelo, por medio de ciertos parámetros que incluyen la 

rigidez de la cimentación y de la estructura. En caso de no satisfacerse los límites máximos 

establecidos para los hundimientos, se modifica la rigidez de la cimentación hasta lograr ese 

objetivo. La reacción obtenida para el suelo, que estará de acuerdo con los hundimientos 

calculados, servirá para obtener las acciones internas. 

Otra opción que se ha empleado en el pasado, consiste en idealizar la cimentación como una viga 

sobre un medio elástico homogéneo La solución teórica a este problema se encuentra traducida 

en forma de tablas o gráficas que permiten simplificar la parte numérica del problema. Aún asi el 

método es tedioso para los problemas reales y en la actualidad se emplea poco 

Actualmente se emplea con frecuencia el modelo consistente en idealizar la cimentación cómo 

una placa (o retícula) apoyada en resortes, cuya constante depende del módulo de reacción del 

suelo En este caso se supone que cada resorte es independiente de los demás, lo que aunado a las 

incertidumbres derivadas de la obtención del módulo de reacción, puede conducir a errores en la 

obtención de las acciones interiores. Este método en la actualidad es muy atractivo, 

especialmente sí se combina con algún programa para análisis de retículas. Por último es posible 

realizar un método de interacción directo a partir del planteamiento de las condiciones de 

equilibrio y de compatibilidad de deformaciones para el suelo y para la cimentación; esto 

conduce generalmente a una solución compleja que solo puede realizarse en la práctica con la 

ayuda de programas de computadora. En este caso el estudio de las deformaciones del suelo debe 

realizarse considerando todas las variables que intervienen en el problema siendo necesaria la 

intervención del geotecnista, es decir la solución al problema de interacción suelo cimentación 

solo puede realizarse si existe la interacción estructurista geotecnista 
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3) DIMENSIONAMIENTO 

A partir de las acciones interiores, el dimensionamiento de los diferentes miembros estructurales 

de la cimentación se realiza con los métodos y herramientas usuales para cualquier elemento de la 

estructura. En los anexos se incluyen las Normas Técnicas Complementarias Para Diseño y 

Construcción de Estructuras de Concreto. En esta etapa conviene tener en mente las 

incertidumbres derivadas de los métodos de análisis, mismas que pueden hacer variar con forma 

importante los valores de los momentos, y conantes calculados, por lo que será muy 

recomendable dotar de gran ductilidad a los miembros componentes de la cimentación, 

especialmente a las trabes. Esto se logra básicamente proporcionando estribos adicionales, 

anclajes generosos y una cantidad de refuerzo corrido en ambos lechos de las trabes, mayor que 

la que normalmente se acostumbra en los elementos de la superestructura. 

4) DETALLADO 

Al igual que en la estructura, se requiere transcribir los resultados del diseño de la cimentación a 

planos y especificaciones suficientemente claros y representativos. En algunos casos será 

necesano incluir el procedimiento constructivo que comprende las etapas de excavación, 

bombeo, hincado de pilotes, asi como el detalle de los elementos de troquelamiento, ademes, 

protección a colindancias, recimentación de estructuras vecinas. etc. 

DISEÑO DE ZAPATAS 

Se estudiará en primer lugar una zapata corrida que recibe un muro 

El diseño de todos los elementos de concreto se basara en el R C. D.F. y sus·N.T.C. 

Para el diseño de la zapata se deben tomar en cuenta los factores siguientes: 

1) Carga por transmitir al suelo (W) 

2) Capacidad del suelo (w ,.) dato obtenido de la mecánica de suelos) 

3) Calidad de los materiales 
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Una vez determinado el ancho de la zapata, en función de los puntos 1 y 2, es necesano 

considerarla como una losa de doble voladizo, sometida a flexión y cortante. Adicionalmente 

deben satisfacerse los requisitos de adherencia en las varillas de refuerzo. Por lo general, el 

estudio se hace para una franja unitaria. 

Para ilustrar el caso supónganse los siguientes datos: (fig. 2) 

ú) = 7.5 T/M 

WT 4.5 T/M2 

Concreto fe = 250 Kg/cm2 

Acero Fy = 4200 Kgicm2 

Factor de carga: 1 4 

Para obtener el ancho de la zapata es necesario suponer un peso aproximado de ella. Se puede 

considerar un S a un 10% de la carga externa 

B w = 1.1 X 7.5 = 1 83 
w T.· 4.5 

Se pondrá B = 2.00 m 

Esfuerzo real en el suelo 

Peralte necesario por cortante 

La fuerza cortante resistente. está dada por 

f = --'-7,.,.5_ = 3.75. T/M2 

2 

+ peso propio zapata (por verificar) 

VeR = 0.5 Fcbd ,j f* e > V u 

f*~ = 0.8 fe 

y la sección crítica se localiza a un peralte de la cara del muro. 

El problema se resuelve por tanteos. 

Suponiendo d = 10 cm, V u= 14 x 3 75 (90-10) = 4.2 Ton. 

VeR = 0.5 x 0.8 x 100 x 10 ..Jzoo = 5.6 Ton> Y u 

Se dejarán los 1 O cm supuestos, peso prop10 0.36 T/ M2 Se acepta. 
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Diseño por flexión 

La sección crítica por momento se localiza en el paño del muro. 

M.,=1.4x375x 0902 =2.12 TM 
2 

Para obtener el refuerzo necesario por flexión, se empleará una tabla que relaciona el parámetro 

M.,_, con el porcentaje de refuerzo p = ~- . 
bd~ bd 

Esta tabla que se muestra en los anexos, está obtenida a partir de las hipótesis del R.C D.F. para 

piezas sometidas a flexión con refuerzo de tensión. 

En este caso 

_M.,_ = -~2=._,_1 ,_2 _,.,x~I"'0'--5-
bd:r ]00 X 102 

= 21 2 p = 0.0061 
As = 0.0061 x 100 x 1 O = 6. 1 cm

2 

Se usarán varillas No. 3 @ 1 O 

Adicionalmente a las varillas de fltxión, se requiere acero mínimo en dirección perpendicular a 

estas. cuya área esta dada por: 

a-1 = 0.003bd para elementos expuestos a la intemperie. 

a,¡ 0.003 x 100 x 10 = 3.0 cm2 

Se usarán varillas No. 3 @ 23 

Para satisfacer los requisitos de adherencia en una zapata, basta con que la varilla esté anclada, a 

partir de la sección crítica por flexión. una cantidad igual o mayor que la longitud de desarrollo. 

En los anexos se incluyen una tabla que proporciona las longitudes de desarrollo para todos los 

diámetros de varilla y diferentes calidades de concreto 

En este caso. la varilla del No 3 del lecho inferior. con las calidades de materiales especificadas, 

requiere una longitud de desarrollo de 28 cm, valor menor que el disponible. Por lo tanto se 

satisfacen los requisitos de adherencia. 

13 



ZAPATAS AISLADAS 

El diseño es similar al de las zapatas corridas, solo que en este caso, el trabajo por flexión es ·en 

dos direcciones y la falla por cortante tiene dos posibilidades. La primera consiste en una falla 

por penetración de la columna en la zapata y la segunda es una falla por tensión diagonal similar 

a la de una losa. Las secciones crítisas por flexión y cortante se muestran en la fig. 3 

ZAPATAS AISLADAS CON CARGA AXIAL Y MOMENTO. 

Se planteará el caso más general c¡ue corresponde al caso de zapatas para columnas con carga 

axial y flexión en dos direcciones. 3uponiendo una distribución lineal de la reacción del suelo, se 

pueden tener dos casos: 

a) La resultante de la carga ~ los momentos cae dentro del núcleo central del área de la 

zapata En este caso es aplicable la fórmula de la escuadría para el cálculo de esfuerzos 

sobre el suelo. 

f= .E_ ± M'- y + M~_ x, donde: 
A 1, ly 

f= esfuerzo sobre el suelo en un punto dado 

P = carga sobre la columna 

A = área de la zapata 

M,, M, = momentJS de flexión alrededor de dos ejes ortogonales (X, Y) 

1,, 1, =momento de inercia del área de la zapata alrededor de los ejes X, Y 

x, y =coordenadas del punto escogido 

La ecuación anterior es válida cuando se cumple una de las siguientes condiciones: 

1) La zapata es simétrica con respecto a :os ejes X, Y 

2) La zapata es simétrica con respecto al eje X, y la excentricidad ey = Ml>- =O 
p 

3) La zapata es simétrica con respecto al eje Y. y la excentricidad e,= _M,y_ =O 
p 
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Para una zapata rectangular de dimensiones L x B, la ecuación anterior equivale a la 

siguiente: 

f=L(I± 6 ~ ±._ 6 ... Jk) - -
A L B 

Donde ex y ey son las excentricidades paralelas a los lados L y B respectivamente Fig. 4 

b) Cuando las excentricidades e, y ev son tales que la carga P se sale del núcleo central, la 

ecuación anterior proporciona un valor negativo de f, que indica aparición de tensiones, 

entre el suelo y la zapata. Esto no es posible y se requiere aplicar otro procedimiento que 

tome en cuenta condiciones de equilibrio entre la carga P y la reacción del suelo. 

Tal procedimiento es sumamente laborioso, desde el punto de vista numérico y en general se 

recurre a la ayuda de gráficas o tablas aplicables a zapatas cuadradas o circulares. 

En las Normas Técnicas Complementarias para Cimentaciones del Reglamento de 

Construcciones para el D.F. se propone un procedimiento más sencillo, consistente en descontar 

una parte del área de la zapata. En cada dirección donde exista momento la dimensión de la 

zapata se reducirá una cantidad igual a 2e, siendo e la relación de momento a carga axial (e = 

MIP ) La reacción del suelo se considerará uniformemente distribuida en el área reducida, con lo 

que el problema se simplifica en forma significativa. 

El problema se tiene que resolver por tanteos. es decir, para una condición de P, Mx, M y, se debe 

suponer un área para la zapata, con la que se calculará el esfuerzo máximo y se comparará con el 

permisible, ajustándose las dimensiones hasta lograr una concordancia aceptable entre ellos. 

Una vez determinadas las dimensiones de la zapata en planta, el peralte estará condicionado por 

los requisitos de cortante, considerando la zapata como viga ancho y el cortante por penetración. 

La presencia de momentos en la columna afecta la distribución del cortante en la zapata según se 

verá más adelante. 

Por último, se proporcionará el refuerzo necesario para resistir la flexión que provoca la reacción 

del suelo, representada por un esfuerzo uniformemente distribuido en el área reducida de la 

zapata. 
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DISEÑO DE UNA ZAPATA AISLADA 

Se diseñará una zapata aislada para las siguientes condiciones: 

Carga de servicio 120 Ton (CM+ CV) Fe = 1.4 fe= 250 Kg/cm2 w 1 = 10 Ton/ m2 

fy = 4200 Kg/cm2 Col= 50 x 50 

f* e= 0.8 fe = 200 Kg/cm2 

Área necesaria= 120 x 1 1 = 13.2 m2 B = 3 63 
10 

Se pondrá B = 3.70 Fig. 6 

Peralte necesario por cortante (penetración) 

w real = 120 = 8. 76 Ton/m2 

3 702 

+ p. p. = ___LQli 
9.84 < 10 Ton!m2 

Suponiendo d = 40 h = 45 

b, = 90 x 4 = 360 cm 

V,= h-1 f*, X bnd =O 8,¡ 200 x 360 x 40 = 163 000 Kg = 163 Ton. 

V .. = 14(120-0902 x876)= 158Ton<V, 

Se acepta el peralte propuesto 

Peso propio= 0.45 x 2.4 = 1.08 Ton/m2 

Revisión como viga ancha 

Y u = 1.4 (1.20 x 3 70 x 8.76) = 54.4 Ton 

V, = h x 0.5 ,¡ f*, bd = 0.8 x O 5 ,¡ 200 x 370 x 40 = 83.8 Ton >Y u 
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Diseño por flexión 

Mu = 1.4 x (8.76 x 1.602
) = 15.7 Ton-m 

2 

para una franja de 1 00 m 

M = -"-
bd:f 

1 570 000 = 9.8 
100 X 402 

·p = 0.0028 Se usará p = 0.003 

A, = 0.003 X 100 X 40 = 12.0 cm2 

s y, = 1.27 x 100 10 cm 
12 

Adherencia: Se debe verificar que la longitud disponible para anclaje sea mayor que la longitud 

de desarrollo de la varilla de '!:,''baja 

Supóngase ahora que para una condición de s1smo, se presenta un momento en la base la 

columna, de 50 Ton-m. F, = 1.1 

e= M= _2Q_=042m 
p 120 

Longitud efectiva B, = 3 70- 2 x O 42 = 2.86 

120 = 11.34 T/m2 
---'='"---
3.70x2.86 

+ p p. 1.08 T/m 2 

12 42 T/m2 < 1.33 x 10 

Se aceptan las dimensiones propuestas de la zapata Fig. 5 

Yu= 11 x 11.34x 1 OOx 1.20 = 150Ton 

V,=08xOS...J200x 100x40=22.6Ton >Yu 

Mu = 1.1 X 11.34 X 1.602 x 1.0 = 16.0T-m 
2 

para una franja de 1.00 m. 
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Cuando el momento último por transmitir es mayor de: 

0.2Vud; 0.2x 1.1 x 120x 40; 10.6 Tm 

el cortante de diseño se modifica pues una parte del momento en la columna se transmite por 

torsión y otra parte por flexión. La torsión modificará la distribución del esfuerzo cortante. 

En este caso Mu = 1.1 x 50 ; 55 T-m > 10.6 

Fracción transmitida por flexión: (Fig. 6) 

1 = = 0.60 (Fracción de Mu tomado por Flexión) 
1 + .L ..J ~l...±...Q_ 1 + _1__ ..J 1 

3 C¡ + d 3 

c1 ; c2 ; 50 dimensión de los lado: de la columna 

a ; 1-0.60 0.40 (Fracción de M., que hace variar el cortante) 

aMu ; 22 Tm 

d = 40 

A,T; 2d(c 1 +c2 +2d); 2x40 (50x2+2x40); 14400cm2 

a Mu =e 0.4 X 55 = 22 T-m 

cAB ; 0.45 m (distancia del eje al borde de la sección crítica) 

Jc ; 0.40 X 0 903 + 0 90 X 0 40.1 + 0 40 X 0 903 (Momento polar de inercia modificado) 
6 6 2 

; 0.0486 + 0.0096 + 0.1458 ; 0.204 m4 

a _M_ CAfl 

Jc 
2 200 000 x 45 ; 6.8 Kg/cm 2 

20 400 000 
(Incremento de cortante) 

v.,n ; 1.1 x 120000-902 x 1134 + 6.8; 8.5+6.8; 15.3 > 0.7-.Jf*c; 9.9 Kg/cm2 

14400 

Se aumentará el peralte d ; 50 h ; 55 El incremento de peso no es significativo y puede 

conservarse la misma área de la zapata 

A,T ; 2 X 50 (50 X 2 + 2 X 50) = 20000 cm2 

CAB ; 0.50 
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Jc 
3 

= 0.50 X 1.00 
6 

+ 1.00 X 0.503 + 0.50 X 1.03 = 0.3541 m4 

6 2 

= 2200000 x 50 = 3.1 Kg/cm 2 

35410000 

VAB = (LJ x 120000-902 x 1134) + 3.1 = 6.1 + 3.1 = 9.2 Kg/cm2 < 9.9 
20 000 

Se acepta 

El resto del momento ósea 0.6 Mu = 33 T -m se debe distribuir en una franja cuyo ancho es: 

c2 + 3 h = 50+ 3 x 55 = 215 cm. 

Esto equivale a un momento de 33.0 = 15.3 Tm para una franja de 1.00 de ancho que es 
2.15 

menor que el momento de 16 O Ton-m calculado con la reacción del suelo 

Diseño por flexión 

J\1u_ = 
bd1 

' 16.0 X JO· 
100 X 502 

6.4 p < 0.003 

Se usará p = 0.003 por estar la zapata en condiciones de exposición severa 

A, = O 003 x 100 x 50 = 15.0 cm2 

Con vars. de '/,'' S = 1 93 x 100 = 12 cm 
15 

ZAPATAS CORRIDAS PARA DOS O MÁS COLUMNAS 

Este tipo de zapatas se emplea cuando se pretende un trabajo de conjunto en la cimentación, ya 

sea para reducir los asentamientos diferenciales, o bien para ligar una columna de lindero con un 

interior y evitar asi la solución con zapata excéntrica Fig. 7 

A fin de aumentar la rigidez de estas zapatas, se acostumbra colocar una trabe que una las 

columnas y que desarrolle por flexión, el trabajo en la dirección longitudinal. En la dirección 

transversal, el trabajo es similar al de una losa en doble voladizo. 

23 



(' IR (' 

1 

! 

1 
ELEF.4CION 

-. 
-.-- i 

D,l J +í.C. [ la, 
. 1 1 

_j_ 
1 

____!_ 

PL!:VT..t 
Z.-tP.-t TA CON AA'CffO l'HU.-!Dl.E 

,-
' 
' 

!1 1! 

-'-

IP, 
1 

IR 
, 1 P, 
j j 

l~__~· 1 

r -r 
' 

p +(' r:. [ ' :u, 

1 ---'· 
p L.-! "'T.-1 

Z.-1/'.-t T.-1 1'0:\' !JOS .-1.\'f'//OS 
D 1 Ff:'!U:':\' n:.<; 

P,t 
' 1 

I 

n 

( r(' 
! ! 

ELE1'.4CION ZAPA T.4 
CON Ali'CHO IC-IRIABLE 

+C. C. 0 

PLANTA 
ZAPATA CON VOLADO HAI'JA 

UN LADO 

n TRAFIE 

c==-==::=JI ZAPA T~ 

SErTFON TRANFERSAL TIPIC.4 

FIG. 7 ZAPATA CORRIDA PARA DOS COLUMNAS 

24 



Uno de los aspectos fundamentales para el correcto funcionamiento de una zapata corrida, 

consiste en lograr coincidencia entre la resultante de las cargas de las columnas y el centroide 

geométrico del área de la zapata, especialmente cuando el suelo es compresible, ya que en esta 

forma, los posibles asentamientos serán uniformes 

Una vez centrada la resultante, se tiene un sistema isostático, en el que fácilmente se pueden 

calcular los momentos y cortantes para el diseño de la trabe. 

La zapata se analizará como losa en voladizo sometida a la reacción del suelo. 

Para el diseño de la losa se emplea el procedimiento mostrado en la zapata corrida para un muro. 

LOSAS Y CAJONES DE CIMENTACIÓN 

Cuando en una estructura, la magnitud de las cargas sobre la cimentación requiere más del 50% 

del área total disponible, es conveniente emplear una. losa corrida. Esto obviamente ocurrirá en 

suelos de baja capacidad de carga o gran deformabilidad ·' 

La solución estructural consiste en ..1n sistema de losa, generalmente rigidizado por una retícula 

de trabes colocadas por encima o por debajo de la losa. Eventualmente se emplea una losa plana 

sin trabes. con lo que se consigue reducir el volumen de excavación, a cambio de perder rigidez y 

propiciar con ello mayores deformaciones diferenciales. especialmente en terreno blando. 

Cuando el suelo es excesivamente compresible. como la arcilla de la Ciudad de México, 

generalmente se recurre a una cimentación compensada (parcial o totalmente). empleándose para 

tal fin un cajón formado por dos losas y una retícula de trabes. 

Ocasionalmente la losa inferior se substituye por una sene de cascarones cilíndricos, 

obteniéndose cierto ahorro de concreto y refuerzo. a cambio de requerirse una construcción más 

cuidadosa. En este caso las trabes transversales hacen las veces de tímpanos. 
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En la fig. 8 se muestran los tipos dt cimentación descritos. 

Para el análisis de este tipo de cimentaciones generalmente se considera un sistema aislado de la 

superestructura y sometido a las cargas que ésta le transmite a través de las columnas y a la 

reacción del suelo. Adicionalmente debe considerarse el peso propio de la cimentación, en forma 

de una carga nniformemente distribuida en el área de contacto. 

En estas condiciones puede suponerse que la losa recibe la reacción del suelo y la transmite a las 

trabes y éstas a su vez, transmiten a las columnas en forma de fuerzas cortantes, un conjunto de 

fuerzas que equilibran las cargas existentes en cada una de las columnas 

Ahora bien, uno de los aspectos m"s importantes del problema consiste en la interacción que 

existe en el conjunto cimentación-suelo, la que representa la principal dificultad analítica del 

mismo, pues la reacción del suelo y su distribución, depende tanto de las características •del 

elemento de cimentación como de las del suelo 

Para. entender este concepto, supongase una losa de cimentación apoyada sobre un suelo de 

determinado grado de compresibilidad. 

Como una primera aproximación. considérese una reacción del suelo. uniforme El análisis de la 

losa bajo esta consideración. proporciOna una determinada condición de flexión y 

consecuentemente una configuración deformada Pero las deformaciones en cada punto de la 

losa. está limitadas por las características del suelo. ya que si éste se deforma más que la losa, el 

trabajo de ésta. tiene que modificarse para lograr esa compatibilidad. 

Esto se puede hacer por aproxtmac10nes sucestvas. aunque el procedimiento es lento y 

excesivamente complicado. desde el punto de vista numérico. Por tal motivo, se han empleado 

métodos aproximados para estimar los elementos mecánicos que permiten obtener diseños con un 

adecuado funcionamiento y un razonable factor de seguridad. Algunos de estos métodos se 

describen a continuación. 
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!) Análisis de cimentación como piso invertido, sometido a la reacción del suelo y con 

apoyos fijos en las columnas. El método es muy burdo pues se 1gnoran los 

desplazamientos de la cimentación y no se logra el equilibrio entre los cortantes de las 

trabes que inciden en una columna y la carga de ésta. 

En este método, las losas se consideran apoyadas en las trabes y éstas se analizan como 

vigas continuas apoyadas en las columnas. La rea(.ción del suelo se considera 

uniformemente distribuida en toda el área, para lo cual se requiere que exista coincidencia 

entre la resultante de las cargas y el centroide del área de la cimentación. Más adelante 

se ilustra la aplicación de este método al caso de una retícula con cargas perpendiculares a 

su plano. 

2) Análisis de la cimentación como un sistema rígido flotante, sometido a las cargas de las 

columnas y a la reacción del suelo. Las deformaciones de la cimentación no modifican la 

distribución de presiones del suelo. 

En este caso es conveniente considerar para la reacción del suelo, una distribución que se 

asemeje a la real, de acuerdo con las características de compresibilidad del mismo 

En la fig. 9 se muestran distribuciones típicas de la reacción para suelos arcillosos y para suelos 

arenosos. 

Más adelante se ilustra la aplicación de este método idealizando la retícula mencionada antes en 

dos direcciones ortogonales, como una viga sometida a las cargas totales y a la reacción del 

suelo, en este caso uniformemente distribuida. Postúiormente se analiza la retícula con el 

programa ST AAD introduciendo apoyos ficticios en las esquinas. Finalmente se aplica el método 

de interacción aproximado de la C.F. E 

3) Análisis de la cimentación como sistema apoyado en una serie de resortes elásticos. Cada 

resorte se caracteriza por una constante, que es igual al módulo de reacción del suelo 

multiplicado por el área tributaria del resorte 
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Ya se mencionó como se obtiene el módulo de reacción y las limitaciones que tiene su 

empleo, especialmente en arcillas compresibles como las del valle de México.· 

Generalmente se considera un resorte en cada nudo de la retícula aunque se pueden 

considerar resortes en cuantos puntos se deseé. 

Debe tenerse en cuenta que la precisión en los resultados, no depende de la aproximación 

numérica que se obtenga en el análisis estructural, sino más bien en la compatibilidad que se 

logre entre las deformaciones de la cimentación y los asentamientos del suelo O sea que los 

métodos anteriores solo representan una parte de la solución al problema; la solución correcta 

sería un análisis de interacción en el se requiere la participación del geotecnista, que es el 

encargado de calcular los asentamientos del suelo. 

La mtsma retícula se analiza apoyada sobre resortes considerando diferentes valores de la 

constante. 

En las figuras siguientes se muestra el resultado del amilisis de una retícula con los métodos 

descritos anteriormente y se hace la aplicación del método de interacción aproximado de la 

C.F.E. 
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METODO DE INTERACCION APROXIMADO 

(Manual de Diseño de Obras Civil~~ de la C. FE.) 

Para estructuras constituidas principalmente por marcos con cimentaciones de planta rectangular 

y presión por metro . cuadrado aproximadamente uniforme, cimentadas en zapatas o losas 

corridas, el análisis de interacción suelo-estructura podrá realizarse por el procedimiento 

simplificado siguiente: 

a) Se calcularán los hundimientos diferenciales suponiendo nulas las rigideces de la 

subestructura y superestructura y presión uniforme. (Geotecnista) 

b) Los hundimientos difere'lciales obtenidos en la dirección larga de la planta de la 

cimentación se multiplicarán por el coeficiente de reducción dado por la fig. 26 a 

e) Los hundimientos difer~nciales obtenidos en la dirección corta de la planta de la 

cimentación se multiplicaran por el coeficiente de reducción dado por la fig 26 b 

Las cantidades R" y R1. que aparecen en las figuras 26 a y b se calcularán como sigue· 

Donde 

R1. ; 64 IEl'-' -EsL ,.A 

( 1 O) 

( 1 1 ) 

IEl:-. , IE!y Sumas de El de las trabes de la subestructura y de la superestructura con 

respecto a los ejes x, y (el eje x es paralelo al ancho de la cimentación y 

el y al largo 

E Módulo de elasticidad (para elementos de concreto deberá tomarse un 

tercio del módulo a 28 dias) 
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I 

Lx. Ly 

q 

A 

Momento de inercia centroidal de la sección (para elementos de concreto se 

considerará la sección bruta) 

Ancho y largo de la cimentación, respectivamente 

Es = _J¡,g1-'=
( D., - D.o) 

( 12) 

Hundimientos del centro y de una esquina, respectivamente, del área de 

cimentación debidos a la presión neta actuando ·uniformemente y 

suponiendo nulas las rigideces de la subestructura y de la superestructura. 

Coeficiente adimensional obtenido de la tabla 1 

Presión neta uniforme 

Área de la cimentación 

Si los valores de D., , D., corregidos satisfacen los requisitos de las Normas 

Tecnicas Complementarias para Cimentación, se acepta la sección 

propuesta para las trabes de cimentación; en caso contrario se modifica su 

sección Una vez satisfechos los requisitos de hundimientos se procede a 

modificar la distribución de la presión del suelo. Para ello se recurre a la 

Tabla 11 para obtener los factores que afectan a la presión uniformemente 

distribuida y se realiza el análisis de la retícula con alguno de los métodos 

ilustrados. Estos factores son función de R .. /R¡_ y RL 
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TABLA 1 VALORES DE Ir 

Lx/Ly ]p Lx/Ly ]p 

o 000 ******** 0.500 0.765872 

o 025 l.í13169 0.525 0.750952 

0.050 1.492583 0.550 o 736778 

0.075 1.363602 0.575 0.723285 
-

0.100 1 .D2246 0.600 0.710416 

o 125 1.201265 o 625 0.698121 

o 150 1 143311 0.650 o 686357 

0.175 1.094557 0.675 o 675084 

0.200 1,052297 0.700 0.664268 

0.225 J 015082 o 725 0.653376 

0.250 e 981852 · 0.750 0.643880 

0.275 0.951851 0.775 0.634255 . 

0.300 o 924523 0.800 0.624979 

0.325 o 899441 o 825 o 616029 

o 350 0.876278 
1 

o 850 o 607386 

0.375 o 854771 o 875 o 599034 

0.400 0.834710 0.900 0.590956 

0.425 o 815922 0.925 o 583136 

o 450 0.798263 0.950 0.575562 

o 475 0.781614 o 975 0.563220 

1.000 0.561100 
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TABLA II Presiones normalizadas• 

R,·J RL 
LO 2.0 4.0 

R¡_ 
0.4 1.22 0.99 1.28 0.91 1.36 0.83 

0.99 0.82 L04 0.76 1.12 0.69 

LO 1.41 0.96 1.50 0.88 L56 o 80 

o 96 0.66 1.02 0.60 1.08 0.55 

2.0 1.58 0.94 1.65 0.86 1.70 0.82 

0.94 0.54 o 99 0.50 1.02 o 46 

4.0 l 73 0.92 178 o 86 1.80 0.84 

0.92 0.45 0.95 0.42 0.96 o 40 

10.0 1.84 0.89 l 87 0.87 1.88 0.85 

0.89 0.37 0.91 0.36 0.92 0.36 

20 o 1.90 0.88 1.91 0.87 1.92 o 86 

o 88 o 3<~ 0.89 0.33 0.90 0.33 

• Para cada pareja de valores de Rt. y R.,IR¡_ se presentan las pres10nes normalizadas 

correspondientes a la cuana pane del área de cimentación. Un coeficiente de la tabla multiplicado 

por la presión neta media actuante (peso de la construcción menos peso de excavación) da la 

presión neta en la porción de área correspondiente a ese coeficiente. Cada una de estas porciones 

es 1/16 del área total Para obtener la presión de contacto debe sumarse a la presión neta así 

obtenida. la presión correspondiente a la excavación 
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APLICACIÓN DEL METODO APROXIMADO DE JNTERACCION SUELO-CIMENTACIÓN 

Supóngase que en la retícula analizada, un estudio de Mecánica de Suelos conduce a los 

siguientes valores de deformación para diferentes puntos de la cimentación, para la presión 

transmitida de 3.185 T/m2 

Deformación en el centro del área 

Deformación en el centro del lado largo. 

Deformación en el centro del lado corto. 

Deformación en la esquina: 

14 cm 

11 cm 

9cm 

6cm 

Las deformaciones anteriores se calcularon suponiendo nula la rigidez de la subestructura 

ASENTAMIENTOS O DEFORMACIONES DIFERENCIALES 

Dirección larga Centro: 

Bordes: 

Dirección corta Centro. 

14- 9 = 5cm 

11- 6 = 5cm 

14- 11 = 5cm 

9- 6=3cm 

Se aplicara ahora el método propuesto por el Manual de la C.F.E., para reducir los valores 

anteriores Para ello se obtendrán coeficientes de reducción para cada dirección. de acuerdo a las 

figuras 26 a y b en función de los parámetros. 

RL = 

En este caso 

64 t El'
¡ 

Es L, A 

t El, = 2 (1107000 x o 40 x 1 oo' + 1107000 x 0.25 x 1 53 J = 290000 T/m2 

12 12 

Se consideró E = O. 5 x 8000 vf, f ,. = 250 Kg/cm2 
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L, = IS.OOm ...1."-- = 15.00 = 0.83 
r_,. 18.00 

Ly = 18.00 m 

A = 15 x 18 = 270 m2 

E, = _lv_ 9 !,:_x _ 

~'- ~< -

~' = Asentamiento en el centro 14 cm 

~' Asentamiento en la esquina = 6cm 

Ir Coeficiente ottenido de la Tabla 1 en función de· 

L = o 83 Ir = 0.61 _,__ 
Ly 

q Presión media = 3. 185 T/m2 

E, = 0.61 X 3.135 X 15 00 = 364 T/m2 

( o 14 - 0.06 ) 

R" = 64 X 2295rJÜ = o 66 
364 X 152 

X 270 !3,¿_ = 1.43 
RL 

Rl. = 64 X 229500 o 46 
364 X 182 X 270 

Para la dirección larga se obtiene 

Coeficiente de reducción 0.85 

Para la dirección cona 

Coeficiente de reducción O 90 

Con estos coeficientes se reducen los asentamientos calculados y de la tabla de pres10nes 

normalizadas se obtienen los coeficientes para modificar las presiones en cada dieciseisavo del 

area. 
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EVOLUCIÓN DEL DISEÑO ESTRUCTURAL DE LAS CIMENTACIONES 

En el procedimiento que actualmente se realiza para el diseño de una cimentación, es muy común 

separar ésta de la estructura en función de las dificultades existentes para modelar al suelo e 

incorporarlo al modelo estructural Actualmente se plantea la necesidad de resolver el problema 

de interacción llevándolo a soluciones prácticas que permitan al estructurista aprovechar las 

herramientas modernas de trabajo, con lo que el proceso de diseño estructural se transformará en 

algo más dinámico e integral. 

El auge de las computadoras y el desarrollo de programas ha permitido modificar el proceso de 

diseño de estructuras con tendencia a la automatización. 

En la fase de análisis, que es donde mayor impacto han tenido las computadoras, los programas 

modernos permiten plantear modelos complejos y sofisticados de la estructura, en los que se 

incluyen no solo barras sino tauleros o paneles, que se modelan como elementos finitos. 

Asimismo es posible en la actualidad analizar estructuras tridimensionales con cientos de nodos y 

barras con una simple computadora personal. 

En la fase de dimensionamiento la tarea es más sencilla, pues aquí no se requieren grandes 

matrices ni cantidades excepcionales de memoria y resulta relativamente fácil aprovechar los 

resultados del análisis para encadenarlos a un proceso del que se obtendrán miembros 

dimensionados en tantas secciones como se desee 

Finalmenle los elementos estructurales diseñados pueden ordenarse en forma tal que se puedan 

representar en dibujos o planos convencionales. 

A lo anterior habrá que agregar algunos detalles complementarios, así como una buena dosis de 

conocimientos, experiencia y criterio por parte del estructurista para completar el proceso de 

diseño. que en tales condiciones se hará más sencillo y confiable. 

En el caso particular de las cimentaciones, uno de los problemas ancestrales ha sido resolver la 

interacción con el suelo y precisamente los programas de análisis son fundamentales para 

resolver problemas que como éste, involucran sistemas con un gran número de ecuaciones. 
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En la actualidad el problema de la interacción se pude resolver con las herramientas disponibles 

en la mayor parte de las oficinas dedicadas al diseño estructural o a la geotecnia y el único 

impedimento que existe para hacer práctica la solución es de falta de comunicación adecuada, 

más no de tipo técnico. 

Una vez superada esta dificultad, se podrá incluir el suelo dentro del modelo de la estructura, en 

lugar de la separación que actualmente se hace al considerar a la estructura fija en la base de las 

columnas para posteriormente analizar en forma independiente a la cimentación 

El ejemplo de programas que analizan, dimensionan y dibujan en forma integrada y que son ya 

una realidad, permitirá modificar el esquema que actualmente se maneja en el diseño estructural y 

algunas de sus etapas quedarán diluidas en el proceso 

Conviene advertir, no obstante, sobre el riesgo que se corre al emplear este tipo de paquete~ que 

adquieren el aspecto de una caja negra, en la que el diseñador proporciana información numérica 

muy sintetizada y obtiene un producto terminado en forma de planos constructivos, con lo que se 

pierde la posibilidad de detectar errores o mejorar las características de la estructura de acuerdo a 

los resultados de algunas de las etapas del proceso. 

Al respecto conviene señalar que existen programas en los que la generación de información se 

puede realizar en forma grafica, es decir, la estructura se dibuja y después se le asigna la 

numéración de nodos. miembros, apoyos. etc. y se le incluyen las cargas y propiedades Esto 

permite tener una visión más objetiva de la estructura con lo que será más fácil detectar errores 

asi como realizar las modificaciones requeridas. 

También es posible obtener los resultados en forma gnifica, es decir se pueden tener dibujados 

los diagramas de momentos. conantes y deformaciones. lo que permitira verificar o calibrar los 

resultados del dimensionamiento. 
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Tabla III Límites máximos para movimientos y deformaciones originados en la 
cimentación 1 

a) movimientos 1•erticales (hundimiento o emersión) 

Concepto 

En la zona 1: 
Valor medio en el área ocupada por la construcción 

Asentamiento: Construcciones aisladas 
Construcciones colindantes 

En las zonas ll y 111: 
Valor medio en el área ocupada por la construcción: 

Asentamiento. Construcciones aisladas 
Construcciones colindantes 

Emersión 

Velocidad del componente diferido 

h) Inclinacián me1lia1le la construcción 

Tipo de daño Limite 

Limite 

5 cm '
21 

2 5 cm 

30 cm '2> 

15 cm 

30 cm '21 

1 cm/semana 

Observaciones 

Inclinación visible 100/(100 + 3 he) por ciento 

Mal funcionamiento de O 3 por ciento 

h, = altura de la construcción en m 

En dirección longitudinal 
de grúas viajeras 

e) Deformaciones diferenciales en la propia estructura y sus 1•ecinas 

Tipo de estructuras 

Marcos de acero 

Marcos de concreto 

Muros de carga de tabique de 
barro o bloque de concreto 
Muros con acabados muy 
sensibles. como yeso, 
piedra ornamental, etc. 

Variable que se limita 

Relación entre el asentamiento diferencial 
entre apoyos y el claro 
Relación entre el asentamiento diferencial 
entre apoyos y el claro 
Relación entre el asentamiento diferencial 
entre extremos y el claro 
Relación entre el asentamiento diferencial 
entre extremos y el claro 

Límite 

0.006 

o 004 

0.002 

0.001 
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Se tolerarán valores mayores en la medida en 
que la deformación ocurra antes de colocar 
los acabados o éstos se encuentres desligados 
de los muros. 

Paneles móviles o muros con Relación entre el asentamiento diferencial 
acabados poco sensibles, como entre extremos y el claro 
mampostería con juntas secas 

o 004 

Tuberías de concreto con juntas Cambios de pendiente en las juntas 0.015 

2 

Comprende la suma de· movimientos debidos a todas las combinaciones de carga 
que se especifican en el Reglamento y las Normas Técnicas Complementarias. Los 
valores de la tabla son sólo límites máximos y en cada caso habrá que revisar que 
no se cause ninguno de los daños mencionados en el Artículo 182 del Reglamento 

En construcciones aisladas será aceptable un valor mayor si se toma en cuenta 
explícitamente en el diseño estructural de los pilotes y de sus conexiones con la 
subestructura. 
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1 

fy = 4200 Kg/cm2 re = 250 Kg/cm2 Pb = 0.0202 

p M.Jb¡JT p Mufbd2 

(kg/cm2
) (kg/cm2

) 

0.0020 7.46 0.0113 36.84 

0.0024 8.!'1C· 0.0117 37.94 

0.0028 10.28 0.0121 39.01 

0.0032 11.75 0.0125 40.09 
. 

0.0036 13.1 S 0.0130 4l.l3 

0.0040 14.54 0.0134 42.17 

0.0045 15.91 0.0138 43.70 

0.0049 17.:':6 0.0142 44.19 

0.0053 1S.60 0.0146 45.17 

0.0057 19.92 0.0150 46.14 

0.0061 21.24 0.0154 47.09 

0.0065 22.52 0.0158 48.04 

0.0069 23.8~. 0.0162 48.96 

0.0073 25.06 0.0166 49.88 

0.0077 26.32 0.0170 50.77 

0.0081 27.54 0.0174 51.65 

0.0085 28. 7G 0.0178 52.51 

0.0089 29.96 0.0182 53.37 

0.0093 3l.l5 0.0186 54.19 

0.0097 32.31 0.0190 55.02 

0.0101 33.48 0.0194 55.81 

0.0105 34.61 0.0198 56.61 

0.0109 35.74 0.0202 57.37 

Momentos últimos en vigas rectangulares simplemente armadas (HIP.N.T.C. R.C.D.F.) 

P :S Pb 
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LONGITUD DE DESARROLLO DE VARILLAS A TENSIÓN, fy = 4200 Kg/cm 2 

(Varillas bajas) 

DIAMETRO DE RESISTENCIA DEL CONCRETO f, Kg/cm' 
LA VARILLA 200 250 300 350 

lfs" 3! 28 25 23 
Y2" 4! 37 34 3! 
5/~t 52 46 42 39 
3f.." 62 56 SI 47 
'1 8, 76 69 63 55 
[" lOO 90 82 76 

1 y,., !57 140 128 l !8 
l !¡;" 226 202 . 184 !71 

Valores obtenidos de Lcth = a, f-
3(c+ K,,) ._¡ r, 

suponiendo e = 5 cm K"= O 
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LA COLABORJ\CION GEOTECNISTA·ESTRUCTURISTA EN EL CALCULO DE 
INTEHACCION SUELO-ESTRUCTURA 

Abraham Ellstein Russek 
Raúl Granados Granados 

RESUMEN 

Para la aplicación rutinaria del análisis de interacci6n suelo· 
estructura existe la barrera de la especializaci6n de geotec~i~ 
tos y estructuristns. Con objeto de rodearla se presenta un es· 
quema Jc colaboración en el trabajo que deja a cada especialis· 
tn Jn labor que le corresponde. 

-La transmisión Je esfuerzos en la masa del suelo se evalúa con 
una ~atriz de influencias creéda por el geotecnista, quien ade
Jn~s provee los datos de estratigrafia y compresibilidad para el 
cfilculo de oseJ1taJnie11tos. Mediante_ un programa dedicado, el_ es
tructurista puede recalcular asentamientos variando únicamente 
el vector de cargas; presentándose en el texto una vfa iterati
va de soluci6n de la subestructura tridimensional para que el 
cstiucturista se preocupe únicamente de su análisis. 

INTRODUCCION 

El problema de interacci6n suelo-estructura en edificios está 

planteado desde hoce largo tiempo y consiste en determinar las 

deformaciones del su~lo y los esfuerzos en la estructura, debi~ 
clos a un conjunto de cargas pertC'nccicntes al sistema estructu

ral, r¡ue cuenta con rip,itlcz propia y que impone una condici6n 

de compatibilidad. 

A su vez la masa de suelo es un medio continuo donde el efecto 

de una sobrecarga se tra11Smite a distancia de acuerdo con las 

propiedades del ·material. El problema es de grado de complejidad 

importante y su instrumentación práctica solo es posible con la 

monipulaci6n y procesamiento rfi¡1ido de un gran volumen de datos. 

1 



Los primeros esftrcrzos nara atacar el problema fueron debido~ 

probablemente a Winklcr en 1867, modelando al suelo como una 
serie de resortes inconexos. Biot en 1937 (1) introdujo la no

ción del suelo como un medio elástico continuo y Hetenyi en 

1946 (2) resolvió la ecuación diferencial que gobierna el fenó

meno de la viga sobre cimentación elástica, proveyendo solucio
nes para docenas de casos particulares sobre la hipótesis de 

que el módulo de reacción de la subrasante medido en la superf! 
cie es representativo de toda la masa, En 1980 Zeevaert (3) pu
blica su contribución a los intentos por dar una solución razo

nable, que tome en cuenta .la estratigrafía y compresibilidad 
del subsuelo, pero aborda el caso bidimensional y utiliza el mé 

todo de las flexibilidades para el análisis estructural; limi

tando as~ su utilización rutinaria. Sánchez Martfnez (4), Deme
neghi (51 y otros parter del trabajo de Zeevaert y hacen esfuer 
zos por eliminar los i~convenientes mencionados, consiguiendo 
que desde un punto de Yista técnico el problema.quede resuelto. 

En otras partes del mundo se desarrolla vigorosamente el método 
del elemento finito que encuentra .una poderosa. aplicación en el 
problema general de interacción suelo-estructura, a.través del 
uso intensivo de computadoras cor gran capacidad de memoria. 

A pesar de todo ésto los análisis de interacción cimentación
suelo en la práctica de la ingeniería de cimentaciones en la 
Cd. de México son escasos y difícilmente puede considerarse que 
se realicen rutinariamente. La barrera existente no es ya de !~ 
dole técnica sino funcional, debido a la especialización de ge~ 
tecnistas y estructuristas, cada uno parte del equipo bidisci
plinario requerido para llevar a cabo los análisis en la práct! 
ca, 

Aprovechando los medios disponibles y•creando los necesarios, 
queda por instrumentar un procedimiento de colaboración geotec
nista-estructurista que use las lineas de comunicación existen
tes y divida el trabajo de manera que cada especialista aborde 
Or1icamente problemas de su incumbencia. 

2 
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-Esfuerzos e11 el suelu· 

!'ara visualizar el problern• de la cirnentaci6n superficial,·que 

es probablemente más general que el de una cimentaci6n pilotea
da, se propone el caso sencillo de una losa corrida de cirnenta.
ci6n rigidizada con una retícula de contratrabes, (fig. l) que 

recibe las descargas de la estructura en sus n nodos y las tra~s 

ntitc en forma de J>resioJJes uniformes a un dep6sito que contiene 
m estratos o subestratos compresibles, a traves de arcas de la 

losa asociadas con cada columna. 

La j-!sima columna descarga la fuerza Q., a la que se asigna el 
J 

area asociada A¡ presc•·ita por el estructurista, misma que po-
drá ser un polígono general de cualquier superficie. La presi6n 

que actúa sobre cada arca asociada vale 

P.=Q./A. 
j j j 

Así queda planteado el problema de hallar los incrementos de es 
fuerzo 6. 'k' debidos a la presi6n que actúa en la j-Esima area, 

"-J 
bajo la columna l-&sima y a la profundidad media del k-&simo es 

tn to (figs .. 2 y 3). 

Damy y Casales (6) integraron las f6rmulas elásticas 

(Boussinesq, Westergaard, Fr5hlich) para el cálculo de distrib~ 

ci6n de esfuerzos en el caso de un triángulo cargado uniforrne

mcllte en la superficie del semiespacio, y co~ ello se resolvi6 

el problema para polígonos generales. Varios autores coinciden 

en sefialnr que la soluci6n más apegada a las condiciones del 

subsuelo de la Cd. de M6xico es la de FrHhlich con X • 2. Para 

el caso de Boussinesq el m&todo de Damy y Casales ha sido progr! 
mado Inediantc ECDAMY (7), mismo que puede ser fácilmente conver

tic.lo ;11 caso de .froltl iclt que interesa. 

Si todas las Pj son unitarias entonces 6~jk se convierte en el. 

coeficiente de influencia del _arca A j bajo~ en k,· pudiéndose O!:_ 

dennr conveniéntemente en la matriz de influencias ji. 'kl' Si 
"-J 

ésta se multiplica por el vector de presiones IP.I se obtiene 
J 3 
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COL.I 

ESTRATO k- --------------- ñ l)k 

F 1 G. 3 

la matriz l11o .1 1 que contiene los incrementos de esfuerzo bajo 
.{, 1 

cada columna y en todos los estratos o subestratos. Esto mismo 

¡•uede ser expresado matricialmcnte como: 

l11o.LI ~ II .. L¡ x jP.j i..·j=1,2 ... n; k./,2 ... m 
.{,r< -<.}" J 

Co1npresibilldndes 

Se supone que los estratos son )¡orizontales y de propiedades 

coJistaJ!tes. La com¡Jrcsibilidad es funci6n del nivel d~ esfuer

zos y €stn se determinará solamente para la profundidad media 

de cadn estrato o subcstrato. Para aumentar la precisi6n de los 

c5Jcu1os un estrato puede subdividirse en el nGmero de subestr! 

tos que se desee. 

S. 



La im¡Jlcmcntaci6Jl )1J·5ctica de lo~ conc~pto• •qu{ pr•••nta~o• •• 

el siguienH 1'-a:.u, ·y lu; a'utoreí. s~·pll>¡Jüi't\!i¡ UU\ \)';\ ~1:~~~.~ 
de programas para ser utilizado de inmediato en el disefio estruc 
tural de cimentaciores, 
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de compre~ibilidad, tambi~n conocida como la curva e-logp. Para 
el caso planteado todos los incrementos de esfuerzo son positi

vos (compresión) y por tanto se puede trabajar únicamente con 
la rama descendente, prescindiendo de la rama de expansión nor~ 
malmente presentada como parte de la curva; misma ~ue se deter

mina o estima con base en un número de puntos e-p medidos en el 
laboratorio o calculados a partir de las propiedades índice de 
fes sUelos; ajustándose una curva suave que pase por todos 
ellos .. La funci6n resultante no es sencilla ni mucho menos li-
neal y para determinar analíticamente un valor de e para cual
quier valor de p se requiere de un dispositivo interpolador, 
representado por el programa INEWTN (8). Cada estrato compresi
ble requiere de una curva de compresibilidad y de las cotas que 
lo limiten; es decir, de su espesor. Estos datos son los que d~ 
finen la compresibilidad del depósito en su conjunto, necesarios 
para llevar a cabo los cálculos de asentamientos, ·y por tan·to 
re~ponsabilid~d del geotecnista. 

Cálculo de asentamientos 

Primero es necesario determinar los esfuerzos efectivos po~ a 
la mitad de cada estrato para así tambi~n determinar la rela
ción de vacios inicial eo~; además bajo cada columna se tendrán 

los valores 6alk calculados con la matriz de influencias y con 
el vector de cargas, de manera que será posible fijar el valor 
de la presi6n final p6lk • po~ • 6al~ y con ella_ la relación de 
vacios final e6lk' La compresión de cada estrato y por tanto su 
contribución al asentamiento bajo cualquier columna será 

' 1 

donde H~ es el espesor del estrato, El asentamiento total bajo 
cualquier columna resulta entonc~s de 

L 
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El trnbajo de proveer los d~to• de e•fuerao• electivo• inicia· 

les es responsabilidad exclusiva del geotecnista, pero el cAle~ 
lo de todo lo necesario para arribar al valor de los asentamieu 
tos debe estar al alcance de ambos especialistas mediante un 

programa creado por el geotecnista, que evalae llijkl y despu~s 
1 á ·~z 1 Y 1 S ·1 . .(_ .(_ 

Resumen de trabajos relativos al suelo 

Conocidas las características geomEtricas del proyecto y un ve~ 
tor cualquiera de las cargas bajadas por las columnas, el cálc~ 
lo de asentamientos es auto~ático mediante la integraci6n y uso 

' 
de todos los programas mencionados. La matriz de influencias es 
invariab1e así como el conjunto de curvas de compresibilidad. 

Al variar el vector de cargas varían los asentamientos, pero el 
recálculo se lleva a cabo con un mism~ algoritmo. Todos los el~ 
mentos relativos al subsuelo, necesarios para llegar a esta eta 

~ 

pa, caen dentro de las responsabilidades del geotecnista, 

COMPATIBILIDAD CON LA ESTRUCTURA 
'-La estructura se representa ~cdiante una parrilla de contratra-
bes, con las cargas y reacciones perpendiculares a su plano. Su 
rigidez es la propia de las contratrabes de la subestructura. 
más.un cierto incremento calculado o estimado de la contribución 
de la estructura a tal rigidez, 

Se conocen 
mientes S • 

.(. 

las descargas Q. y con . .(_ 

suponiendo una rigidez 
ellas se calculan los asenta
nula de la estructura, de tal 

manera que pueden calcularse las constantes· K. de unos resortes 
. .(. 

virtuales localizados baJo los nodos de la parrilla. Esto~ re-
sortes son de Winkler en apariencia porque están inconexos, pe
ro en realidad el cálculo de K. ·incluye el trabaJo del suelo e~ 

.(. 

roo medio continuo, 

Con la ayuda de un programa como STAAD, ISPACE, NASTRAN o cual
quier otro que permita calcular una parrilla plana sobre resor
tes, se aplican las cargas Q. (incluyendo el peso propio de la 

.(_ 

subestructura), colocándose los resortes virtuales bajo los no-
dos para proveer las reacciones. El análisis arroja como resul· 

8 
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íorm.:,· i :·nes ·~_¿, 

, •: .. us resorte!' L'L'nt·rn los nodu11 q. r 111.15 tlt• 
~ 

l':11 a dé terminar si el problema puede consiAe'l"&!. 
~e resi1ello es tlcces~rio especificnr la diferencin máxima perro! 
sible entre S. y 6, (e.g. S\). En caso de ser rebasada bay que 

.{. .{. ' 

calcular nuevos nsenta~ientos, S., utiliiando uri nuevo vector 
.{. 

,de presiones determinado con los valores de las reacciones q¡·Y 
con ellos establecer los nuevos_valores de las constantes-K¡; 
iterando para obtener las nuevas deformaciones d~ los resortes, 
~.,y poder establecer las diferencias S.-~ .. El proceso debe 

.{. .{. '.{. 

ser r~pidamente conv~rgente para'la mayoría de los 'casos, obte-
niéndose finalmente la configuraci6n real de asentamientos por 
efecto de la rigidez de la estructura. 

Los asentamientos diferenciales·permitir«n el cálculo de los 

elementos mec~nicos en subestructura y estructura, que induci
r~n cambios en las descarg~s Q.~ Si los cambios son importantes 

.{. 

hay que reiniciar el proceso iterativo, pero utilizando la últ! 
ma configuraci6n de asentamientos como punto de partida, 

La magnitud de los asP.ntamientos ~sí .detefm_~nada .corresponde al 
100 \ de consolidaci6n primaria, misma que tardará un ciert~ 
tiempo en ocurrir .. Las deformaciones de la estructura no so~ 
instantáneas sino diferidas y por tanto las propiedades elásti
cas de los materiales estructurale~ no son las medidas con las 
pruebas .rápidas usuales, Para el caso del concreto armado en la 
Cd, de México el componente diferido puede ser tomado en cuenta 
multiplicando el módulo de elasticidad del,concreto por un fac
tor menor que uno y probablemente del orden de o~z 6 0,25, 

Resumen· de los trabajos estructurales 
...... ,-....• 

El establ~cimiento de la plarita estructural, ·la prescripción de 
las areas asociadas .con cada columna, la definición del vettor 
de cargas y la verificación de la compatibilidad -por it~racio
nes- de las deformaciones, caen dentro de los trabajos a reali
zar por el estructuris~a; quien tiene en sus manos la realiza-· 
ci6n final de los trabajos de análisis de interacción, 

9 



ESQUilliA Dl.l l'LI)JO 

1.- Estudio del subsuelo, determinaci6n de la estratigrafía, pe 
sos volumétricos, presiones de poro y compresibilidades. 

(Geotecnista) .. 
2.- Estructuraci6n de la obra, bajada de cargas con estimaci6n 

' del peso de la subestructura y prescripci6n de areas asocia 
das con las columnas. (Estructurista), 

3.- Determinaci6n de la matriz de influencias 
tamientos para estructura flexible (S.). 

.(. 

y cálculo de aseu 
(G) 

4. -

6.-

7.-

Cálculo de las constantes de los resortes K.•Q./S. en caso . .(. .(. .(. 

de inicio de iteraciones :o de venir del paso 6; o como 
K.•q ./S. en caso contrario. (E) 

.(. .(. .(. 

Análisis de la parrilla con obtenci6n de las reacciones de 
los resortes lq~l y de las deformaciones de los mismos (~~1. 

Comparaci6n de éstas con los asentamientos S.. (E) 
.(. 

Decisión de iterar nuevamente; en caso positivo ir a 7~ en 
caso contrario recálculo de las ·bajadas de cargas y decisi6n 
de reiniciar las iteraciones con un nuevo vector de cargas; 
en caso afirmativo regresar a 4; en caso negativo·fin del 
proceso, (E) 
Recálculo de nuevos asenta'mientos S. 

.(. 

nes de los resortes lq .1 como 
.(. 

vector 
4. (E) 

CONCLUSION 

utilizando las reaccio-
de cargas y retorno a 

La práctica actual del diseño de cimentaciones está basada en 
un trabajo paralelo e independiente de los especialistas que 
intervienen en la soluci6n del problema. Es coman que el geotec
nista provea datos valiosos respecto a la compresibilidad del 
suelo, que no se aprovechan por no incluirse la rigidez de la 
estructura en el cálculo de asentamientos. 

El estructurista necesita los archivos de dat6s con-las matrices 
de propiedades del suelo y coeficientes de influencia, así coroo 

' un programa que los procese como caja negra. Solo así es posible 
instrumentar la capacidad de análisis que la discusi6n anterior 10 
ha demostrado factible. 
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DISEÑO ESTRUCTURAL 

SELECCION DEL TIPO 
DE CIMENTACION 

ANA LISIS 

DIMENSIONAMIENTO 

DETALLADO 

MAGNITUD Y DISTRIBUCION DE LAS CARGAS. 
. CARACTERISTICAS DE LA ESTRUCTURA. 
RESISTENCIA DEL SUELO. 
DEFORMABILIDAD DEL SUELO. 

OBTENCION DE CARGAS Y MOMENTOS 
SOBRE LA CIMENTACION. 

OBTENCION DEL AREA NECESARIA DE 
LA CIMENTACION (o NUM. DE PILOTES)· 

OBTENCION DE LA REACCION DEL SUELO o PILOTES QUE EOUIUBRE A LAS CARGAS-=--------------

OBTENCION DE ACCIONES INTERNAS 
MOMENTO, CORTANTES Y DEFORMACIONES---------¡ 

U
POR PENETRACION 

ZAPATAS POR CORTANTE 
POR FLEXION .. · 

LOSAS (POR FLEXION 
l_PoR CORTANTE 

~
POR FLEXIOIII 

TRABES POR CORTANTE 
POR DEFORMACION 

D
POR FUERZA AXIAL 

PILAS y POR FUERZA AXIAl Y 
PILOTES. FLEXION ( INTERACCION ) 

-
MUROS DEJPOR FLEXION 

RETENCIONl_POR CORTANTE 

Ü
ELABORACION DE PLANOS 
ESPECIFICACIONES 
PROCEDIMIENTO CONSfRUCTIVO 

' 
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DlSE~O ESTRUCTURAL DE CIMENTACIONES. 
---------------------

Algunas veces se define a la cimentac16n como la parte de la estru~ 

tura, generalmente enterrada, que t~ansmite las acciones de ésta al 

suelo. 

Esta definic16n suele ser clara para el estructurista, sin embargo

para el geot~cnico, la idea de cimentaci6n se relaciona m's con una

porci6n de suelo sobre la q~e actdan las acciones que la estructura 

le transmite. 

En realidad la cimentaci611 es el conjunto de ambas partes, es decir 

una porción de istructura y una porci6n de suelo que interactdan en 

forma integral. 

Al igual que en la estructura, un buen diseño de la cimentaci6n re

quiere satisfacer requisitos de funcionamiento, seguridad y econo -

mfa. 

Los requisitos de funcionamiento obligan a mantener las deformacio

nes o asentamientos dentro de ciertos lfmites,cuyos valores eGpeci

fica el Reglamento de Construcciones del D.F. ( TABLA ) 

Por otra parte la seguridad se enfoca a dos tipos de falla que pue

den ocurrir, la falla estructural del elemento que constituye la ci 

mentaci6ri y la falla del suelo por capacidad de carga. 

La falla estructural puede ocurrir cuando la cimentac16n r1o es ade

cuada para soportar los esfuerzos impuestos. 3 



• 

Por ejemplo una zapata puede fallar por cortante si no tiene el 
peralte adecuado ó por flexión si tiene refuerzo insuficiente. 

Un pilote puede romperse durante las maniobras de izado o hincado. 

Una pila puede fallar por pandeo o por flexocompresi6n, especial
mente si está sometida a fuerzas horizontales 

Por otra parte el nivel de ~eformaciones, para un suelo determi 

nado, dependerá de la rigidez de la cimentación, de la sobrecarga 

impuesta al suelo y de la excentricidad de la resultante. 

En ambos casos, deformaciones ó resistencia, el problema depende

del elemento estructural y del suelo, de aquf la importancia que

tiene considerar la interacción. entre ambos elementos, pues solo

asf se podrán precisar las acciones internas con las que se dise

ñará la zapata, trabe o losa de cimentación . 

Se tratará aquf Únicamente el diseño estructural de la cimentación. 

TIPOS DE CIMENTACIONES. 

La necesidad de un elemento de transición entre la estructura y el 

suelo rrace de la diferencia que existe entre la resistencia'de los 

malerlaJcs estructurales y los suelos. Generalmente los primeros

son mucho más resistentes que los segundos, por lo que el concepto 

mas simple de la cimentación consistirá en una ampliación de la ba 

se de las columnas o muros que transmiten las cargas al suelo. 

4 



Esta concepción elemental de cimentación se va complicando en la m~ 

dida en que las cargas de la estructura son mayores o la resisten -

cia del suelo es menor, hasta llegar al extremo de requerir un área 

de cimentación mayor que el área disponible. 

En estos, casos se puede recurrir al concepto de compensación o - -

bien a una cimentación a base de pilotes. 

En las siguientes figuras se muestran algunos de los tipos mas -

comunes de cimentación. 

-~,. ·_; 

::---. 
. . . . -· . 
1 '> ·: ., •• -~ .-. •• ·_: • 

·-· .. -·:: _)_.; 

.. _: 

...... , .· 
. '· 

' ' 
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DISENO ESTRUCTURAL 

El diseño estructural de una cimentación comprende las siguientes 

fases o etapas: 

1). ELECCION DEL TIPO DE CIMENTACION. 

Esto se hará en función de la magnitud y distribución de las car

gas, de las características de la estructura y de la resistencia

y deformabilidad del suelo. En terrenos altamente compresib1e&

la sobrecarga sobre el suelo se limita mas en func16n de los asen 

tamientos que de la re3istencia . 

Esta es una fase de trabajo de conjunto entre el estructurista y el 

geotécnico, y es quiza la etapa mas importante del diseño de la e~ 

mentación y de ella dependerá el éxito o el fracaso de su comport~ 

miento futuro. Obviame~te habrá que considerar en las posibles al 

ternativas planteadas, el aspecto económico, 

2). ANALJSIS ESTRUCTUF.AL. 

Como en el diseño de cualquier elemento estructural se requiere 1m 

plementar una herramienta matemática con la que a partir de una mo 

delación del elemento, se aplicarán a él las acciones externas con 

sistentes en este caso en las cargas de la estructura y en la reac 

ción del suelo y se obtendrán por medio de algún método las acciones 

internas ( momentos, corLantes, y deformaciones ). 

Ahora bien en este caso la ~eal1zac16n de la c1mentac16n como al-
J 



go independiente de la estructura y el ignorar las deformaciones -

diferenciales del suelo, solo se puede justificar en elementos ai~ 

lados como zapatas y algunos tipos de cimentaciones corridas, pues

de otro modo las acciones internas calculadas podrán diferir de las 

reales , tanto en magnitud como en signo. 

De acuerdo con lo anterior los métodos de análisis serán de 2 tipos, 

los que consideran la interacción suelo-cimentación y aún la interac 

ción estructura -cimentación-suelo y los que la ignoran. 

Estos últimos generalmente se emplean eu el diseño de zapatas aisla 

das y en el diseño de cimentaciones corridas rígidas. En este ca

so se supone que el suelo es un medio elástico homogéneo que respo~ 

de a las acciones de la cimentación con una reacción uniformemente

distribuida o con variación lineal, según que la resultante est~ -

centrada o no 
• 

También es posible obtener la reacción del suelo en estos términos

si la cimentación es suficientemente rígida para despreciar los hun 
dimientos diferenciales del suelo. 

RIGIDEZ DE UNA CIMENTACION CORRIDA . 

Para determinar si una cimentación es rígida y por lo tanto es v'li 

da la hipótesis de que la reacción del suelo no es afectada por la

rigidez de la cimentación se puede emplear el siguiente criterio: 

7 
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L. 

Ks 
B 

E I. 

A1 < o.8 

0.8 < >.L < 3 

>-L > 3 

h = 1Ks a' L . 1fEI 

Longitud de la cimentación. 

M6dulo de reacción del suelo 

Ancho de cimentación. 

CIMENTACION RIGIDA .- ( Puede con 
siderarse una distribución lineal de 
la reacción del suelo.) 

CIMENI'ACION INTERMEDIA. 

CIMENTACION FLEXIBLE. -{Debe hacer 
se un análisis de interacci6n.) -

Kg/m3. 

Módulo de elasticidad y =mento de inercia de la cimentación. 

• 

Eh el valor de E I puede incluirse la rigidez de la estructW"a. 

El m5dulo de reacción es igual a la relación entre presión ( Kg/m2 ) y defonnación

del suelo y representa la propiedad rrás lnl>ortante en análisis de interacción. 

y 

9. Ks =--·y 
(Kg!m3.) 

El nó.lulo de reacción se obtiene por medio del' ensaye de placa , que consiste en a

plicar una presión al suelo por medio de una placa de detenninadas d.iJnensiones. 
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A los valores obtenidos del ensaye deben aplicarse cierta5 correcciones que to

rnen en cuenta las dimensiones reales de la cimentación. 

Las siguientes expresiones son recomendadas para suelos cohesivos y suelos no cohe 

si vos. 

Kp 

Bp 

B 

Ks e Kp( Bp ) 
B 

Ks = Kp( B+l )~ 
2B 

Suelos cohesivos. 

Suelos no cohesivos. 

Módulo de reacción obtenido del ensaye de placa. 

Ancho de placa. 

Ancho de la cimentación. 

• 

Existen otras formas y recomendaciones para obtener el valor de Ks,

que por otro lado varía de acuerdo con la intensidad de q , es de -

cir al igual que en materiales no elásticos, el valor de Ks , no es

constante, Esta es entonces la principal limitación o incertidumbre

de los mftodos de análisis de interacción, basados en el módulo de -

reacción ~ues su precisión dependerá de la aproximación con que se -

haya obtenido Ks. 

9 
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Una vez conocida la reacción del suelo, la obtención de las 

acciones internas, cortantes y momentos, podrá obtenerse de di

ferentes maneras. 
En el caso de zapatas aisladas la obtenc16n de estos elementos 

es inmediata. Para zapatas corridas o re-tículas de trabes y lo

sas existen metodos aproximados, iterativos o matriciales cuyo 

uso dependerá de la prec~sión numérica deseada, aunque debe re-

cordarse que al ignorar los hundimientos diferenciales del suelo 

se pueden tener errores mayores que los derivados del método em

pleado, 

cuando no se satisfagan los requisitos para despreciar las 

deformaciones diferenciales del suelo, es necesario haceP-un a

nalisis de interacción. En este caso existen varias opciones, 

desde los métodos aproximados de los-cuales destaca el presenta

do por el Reglamento de Construcciones de D.F. y ampliado en la· 

dltima edición del Manual de Diseho de Obras Civiles de la Comi

sión Federal de Electricidad, En este método se. supone una dls-

• tribución arbitraria de la reacción del suelo y se calculan los 

hundimientos en diferentes puntos del suelo, ignorando en primera 

instancia la cimentación~ P.osteriormente se van corrigiendo los 

hundimientos calculados y la reacción del suelo, por medio de -

ciertos parámetros que incluyen la rigidez de la cimentación y 

de la estructura. En caso de no satisfacerse los límites máxi

mos establecidos para los hundimientos, se modifica la rigidez 

de la cimentación hasta lograr ese objetivo. La re~cción obte

nida para el suelo, que estará de acuerdo con los hundimientos 

calculados, servirá para obtener las acciones internas. 

Otra opción que se ha difundido ampliamente, consiste en 

idealizar.la cimentación como una viga sobre un medio elástico 

homogeneo, La solución teórica a este problema se encuentra -

traducida en forma de tablas o gráficas que permiten simplificar 

la parte numérica del problema. Aún así el método es tedioso 

para los problemas reales y en la actualidad se emplea poco. 
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En la actualidad se emplea con frecuencia·el modelo consis

tente en idealizar la cimentaci6n como una placa (o barra) apoya

da en resortes, cuya constante depende del m6dulo de reacci6n -

del suelo. En este caso se supone que cada resorte es indepen

diente de los demás, lo que aunado a las incertidumbres deriva

das de la obtenci?n del módulo de reacci6n, puede conducir a e

rrores en la.obtenci6n de las acciones interiores. 

Este método en la actualidad es muy atractivo, especial

mente si se combina con algún programa para análisis de parrillas. 

Por Último es posible realizar.un método de interacci6n directo 

a partir del plánteamientc de las condiciones de equilibrio y -

de compatibilidad de deformaciónes para el suelo y para la ci

mentación; esto conduce generalmente a·un tratamiento matricial 

cuya solución solo puede realizarse en la práctica con la ayuda 

de programas de computadora. 

En este caso el estudio de las deformaciones del suelo puede rea~ 

lizarse considerando todas las variables que intervienen en el 

problema. • 

3) DIMENSIONAMIENTO 

A partir de las acciones interiores, el dimensionamiento 

.de los diferentes miembros estructurales de la cimentación se 

realiza ~on los métodos y herramientas usuales para cualquier e

lemento de la estructura. En los anexos se incluye un:·resumen de 

las principales especificaciones relacionadas con elementos de 

concreto de cimentación de acuerdo a los Reglamer1tos de Constru~ 

c16n de D.F. y del A.C.I. En esta etapa conviene tener en men

te las incertidumbres derivadas de los métodos de análisis, mi~ 

mas que pueden hacer variar con forma importante los valores de 

los momentos, y cortantes calculados, por lo que será muy reco

mendable dotar de gran ductilidad a los miembros componentes de 

la cimentación, especialmente a las trabes. 
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Esto se logra basicamen~e proporcionando estribos adicionales, 

anclajes generosos y una c~ntidad de refuerzo corrido en ambos 

lechos de las trabes, mayor que_la que normalmente se acostum

bra en los elementos de la superestructura. 

4) DETALLADO 

Al igual que en la estructura, se requiere transcribir 

los resultados del dise~o de la cim~ntaci6n a planos y especi

ficaciones suficientemente claros y representativos. En algunos 

casos será necesario incluir el procedimiento constructivo que 
. ~ . 

comprende las etapas de excavacion, bombeo, hincado_de pilotes, 

así como el detalle de ~os elementos de troquelamiento, ademe, 

protección a colindanci&s, recimentación de estructuras vecinas, 

etc. • 

• 

' . ' 

' 
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DISEÑO DE ZAFATAS DE CONCRETO REFORZADO 

El diseño de todos los elementos de concreto se basará en el Regla-

mento A.C.!. 318 

Se estudiará en primer lugar una zapata corrida que recibe un muro. 

¡-----!-•:..:0::..::0:.._-tl 

1 FRANJA REPRESENTATIVA 
~ 

1 ;: 
1 

1 
1 
1 

1 

1 

1 

1 

1 1 

1 1 

PLANTA 

1 

-l 1--- 1 

B 

CORTE 

.¡ 

. __¡~'-

1 
B 

··-
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Para el diseño de la zapata se deben tomar en cuenta los factores 

siguientes: 

1) Carga por transmitir al suelo. ( w ) 

2) Capacidad del suelo (RT) dato obtenido de la mecánica de suelos). 

3) Calidad de los materfales 

Una vez determinado el ancho de la zapata, en función de los puntos 

1 y 2, es necesario considerarla corno una losa en doble volo?.dizo, sometida a -

flexión y cortarte. Adicional mente deben satisfacerse tos requisitos de adhe--

rencia en las varillas de refuerzo. Por lo general, el estudio se hace para una 

franja unitaria. 

Para ilustrar et casq supónganse los s\gu\ertes datos: 

W = 7.5 T/M 

RT- = 4.5 T/M
2 

Concreto f' e 
2 

= 200 Kg/cm 

2 
Acero Fy = 4200 Kg/cm 

Factor de carga: 1. 5 

Para obtener el ancho de ta zapata es necesario suponer un peso 

aproximado para ella. 

B = 

Se puede considerar un 5 a un 10% de ta carga externa. 

1.1 X 7.5 
4.5 = 1.83 
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Se pondrá B = 2.00 M 

Esfuerzo real en el suelo f = ---~7~-~5___ 2 
2 

= 3.75 T/M 

+ pes o propio zapata (por verificar) 

Peralte necesario por cortante. 

El esfuerzo cortante, está dado por V= 

= O. 5 x / 200 = 7.3 Kg/cm
2 

y la secci6n cr(tica se localiza a un peralte de la 

cara del muro. 

Secci6n críl:ica por cortante 
20 j 

-id 

L;:;:;:;:;:;:;:;;:;::;:;:~~:;:;:;::;:;:r::rrJ ::=f~ 
''----=---·~: ~0:..¡.1 _2':~-~~ f = 3. 75 T /M2 ,..... 90 .. 
Secci6n cr~ 
t!ca por mo 
mento. -

El problema se resuelve por tanteos. Suponiendo d = 10 cm, 

Vu = 1.5x3.75 (90-.10) 

d = V u 
bV 

= 

= 4.5 ton. 

4500 = 7.5 ·cm < 10 
100 X 0.85 X 7,3 

15 
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Se dejarán tos 10 cm supuestos. 
2 

Peso propio 0.36 T/M 

Esfuerzo en el suelo: 3. 7 5 + o. 36 = 4. 11 < 

Diseño por flexión. 

2 
4.5T/M. Se acepta. 

La sección cr(tica por momento se localiza en el paño del muro. 

Mu = 1. 5 X 3. 75 X = 2.28 TM 

Para obtener el refuerzo necesario por flexión, se emplearán unas 

tablas que relacionan el parámetro Mu 2 , con et porcertaje de refuerzo 
¡3 bd 

p = 
As 
bd 

Estas tablas que se ilustran en el apéndice (A), están obtenidas a pa.!: 

tir de \as hipótesis del A.C. I, para piezas sometidas a flexión con refuerzo de -

tensión y consÚtuyen ayudas de diseño. 

En este caso: 

= 
2. 28 X 10

5 p = 0.00656 
M u 

¡3bd 0 • 9 X 1 00 X 1 0 2 = 25.3 
As = 0.00656 x 100 x 10 = 6.56cm2 

se usarán varillas N° 3 (! 10 

Adicionalmerte a las varillas de flexión, se requiere acero de tem-

peratura cuya área está dada por: 

AsT = 0.0018 bt = ·o.0018 x 100 x 15 = 2. 7 cm2 

Se usará varillas N° 3 e 26 
16 



Para satisfacer los requisitos de adherencia en una zapata, basta 

con que la varilla esté anclada, i1 partir de la secci6n cr(tica por flexi6n, una

cant.idad igual o mayor que la longitud de desarrollo. 

En el mismo plan de ayudas de diseño se incluyen en el apéndice -

A, tablas que proporcionan las longitudes de desarrollo para todos los diáme-

tros de varilla y diferentes calidades de concreto y acero. 

En este caso, l?. varilla del N°.3 del lecho inferior, con las calid~ 

des de materiales especificadas, requiere una longitud de desarrollo de 22.7 -

cm, valor menor q_Je el disponible. 

de adherencia. 

ZAPATAS AISLADAS 

Por lo tanto se satisfacen los requisitos 

El diseño es similar al de las zapatas corridas, solo que en este -: 

caso, el trabajo por flexi6n es en dos direcciones y la falla por cortante tiene dos 

posibilidades. La primera consiste en una falla por penetract6n de la cotum--

na en la zapata y la segunda es una falta por tensi6n diagonal similar a la de 

una losa. Se ilustran a continuaci6n las secciones cr(ticas por flexi6n y cor-

tante. 

., 
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1 

1 

tsección crítica para tensión diagonal 

F 1 GURA (3) 
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ZAPATAS CON CARGA AXIAL Y MOMENTO. HIPOTESIS 

a) La resultante de la carga y los momentos cáe dentro del rucleo central 

del área de la zapata. En este caso es aplicable la f6rmula de la es--

cuadría para el cálculo de esfuerzos sobre el suelo. 

f = p 

A 
Mx 
Ix 

M y x , donde: 
!y 

f = esfuerzo sobre el suelo en un punto dado 

P = carga sobre la columna 

A = área de la zapata 

Mx, My = momentos de flexi6n alrededor de dos ejes ortogonales 
(X, Y) 

lx, Iy = momento de inercia del área de la zapata alrededor de los 
ejes X, Y. 

x, y = coordenadas del punto escogido 

La ecuaci6n anterior es válida cuando se cumple una de 

las siguientes condiciones: 

1 ) L_a zapata es simétrica con respecto a los ejes X, Y. 

e = y 

La zapata es simétrica con respecto al eje X, y la excentricidad
Mx 

= o 
2) 

p 

3) La zapata es simétrica con respecto al eje Y, y la excentricidad 

ex = 
M y = o p 

Para una zapata rectangular de dimensiones L x B, ta -

ecuaci6n citada equivale a la siguiente: 
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f = 
p 

A 
( 1 + 6 + 6 eS ) 

S 

donde eL y es son las excentricidades paralelas a los lados L y S 

respectivamente. 

Núcleo centt'al 

S/6 S --- e 
S/6 

_l 

L 1 
L 

b) Cuando las excentricidades eL y es son tales que la carga P se sale 

del núcleo central, la ecuaci6n anterior proporciona un valor negativo 

de f, que indica aparici6n de tensiones, entre el suelo y la zapata. -

IO:sto no es posible y se requiere aplicar otro procedimiento que tome 

en cuenta condiciones de equilibrio entre \a carga P y la reacci6n del 

suelo. 
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Tal procedimiento es sumamente laborioso, desde el -

punto de vista numérico y en general se recurre a la ayuda de gráficas o ta-

blas aplicables a zapatas cuadradas o circulares. 

En el apéndice (A) se incluye una gráfica tomada de la

referencia bibliográfica (1 ). 

En cualquiera de los dos casos, el problema se tiene que 

resol ver por tanteos, es decir, para una condici6n de P, Mx, M y," se debe -

suponer un área para la zapata, con la que se calculará el esfuerzo máximo y -

se comparará con el permisible, ajustándose las dimensiones hasta lograr una 

concordancia aceptable entre ellos. 

Una vez determinadas las dimensiones de la zapata en -

planta, el peralte estará condicionado por los requisitos de cortante, en forma 

similar al caso de zapatas sin momento. 

Por último, se proporcionará el refuerzo necesario para 

resistir la flexi6n que provoca la reacci6n del suelo, representada por un volu

men de esfuerzos de forma geométrica especial. 

ZAPATAS CORRIDAS PARA DOS O 11/V\S COLUMNAS 

Este tipo de zapatas se emplea cuando se pretende un tra

bajo de conjunto en la cimentaci6n, ya sea para reducir tos asentamientos dife

renciales, o bien para ligar una columna de lindero con uno interior y evitar así 

la soluci6n con zapata excéntrica. 
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A fin d3 aumentar la rigidez de estas zapatas, se acos-

tumbra colocar una trabe que una las columnas y que desarrolle por flexi6n, 

el trabajo en la direcci6n longitudinal. En la cfirecci6n transversal, el tra--

bajo es similar al de una losa en doble voladizo. 

Uno de los aspectos fundamentales para el correcto fun-

cionamiento de una zapata corrida,. consistente en lograr coincidencia entre-

la resultante de las cargas de las columnas y el centroide geométrico del 

área de la zapata, especialmente cuando el suelo es compresible, ya que en-

esta forma, los posibles asentamientos serán ·uniformes. 

Para lograr lo anterior, se recurre a alguna de las solu 

ci ones siguientes: 

R 

lf=p '=====l ===::::ff' 
ELEVACION 

ZAPA lA CON ANCHO VARIABLE 

{ r : t.G. j}, 
PLANTA 

ZAPATA CON DOS ANCHOS 
DIFERENTES 

ELEVACION 

'----f ~+~c.G.~o j ]a 
PLANTA 

ZAPATA CON VOLADO HACIA 
UN LADO gbe 

L---......IZapata 

SECCION TRANSVERSAL TIPICA 
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Una vez centrada la resultante, se tiene un sistema isos

tático, en el que fácilmente se pueden calcular los momentos y cortantes para

el diseño de la trabe. 

La zapata se analizará como losa en '.Oladizo sometida a 

la reacción del suelo. 

Para el diseño, tanto de la losa r.omo de la trabe, se em

plea el criterio que se ilustrará en el ejemplo numérico correspondiente a una 

1 osa corrida. 

LOSAS Y CAJONES DE CIMENTACION 

Cuando en una estructura, la magnitud de las cargas sobre 

la cimentaci6n requiere más del 50'){, del área total disponible, es conveniente 

emplear una losa corrida. Esto obviamente ocurrirá en suelos de baja capa-

cidad de carga. 

La solución estructura\ consiste en un sistema de \osa, 

generalmente rigidizado por una retícula de trabes colocadas por encima o por 

debajo de la losa. Eventualmente se emplea una losa plana sin trabes, con lo 

que se consigue reducir el volumen de excavación, o cambio de perder rigidez 

y propiciar con ello mayores deformaciones, especialmente en terreno blan 

do. 
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Cuando el .suelo es excesivamente compresible, como la 

arcilla de la Ciudad de México, generalmente se recurre a una cimentación -

compensada (parcial ó totalmenr•~), empleándose para tal fin un cajón formado 

por dos losas y una retícula de trabes. 

Ocasional mente la losa inferior se substituye por una s~ 

rie de cascarones cilÍndricos, <:>ateniéndose cierto ahorro de concreto y refue.!:_ 

zo, a cambio de requerirse una construcción más cuidadosa. En este caso 

las trabes transversales hacer, las veces de tímpanos. 

En la figura 

descritos. 

u 
LOSA COr•J TRABES HACIA AE:V,JO 

CAJON COr-.J DOS LOSAS Y TRABES 

LOSA PLANA SIN TRABES. 

se muestran los tipos de cimentación -

RELLENO 
FIRME 

·' . -. ~ ·r t 
LOSA CON TRABES HACIA ARRIBA 

VACIO 

::-..... 

VACIO 

CAJON CON CASCARONES, TRABES 
Y TIMPANOS 
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Para el análisis de este tipo de cimentaciones, se considera 

que se trata de un sistema aislado de la superestructura y sometido a las car

gas que ésta le transmite a través de las columnas y a la reacción del suelo. 

Adicionalmente debe considerarse el peso propio de la cimentación, en forma 

de una carga uniformemente distribuída en el área de contacto. 

En estas condiciones puede suponerse que la losa recibe la -

reacción del suelo y la transmite a las trabes y éstas a su vez, transmiten a

las columnas en forma de fuerzas cortantes, un conjunto de fuerzas que equi

libran las cargas existentes en cada una de las columnas. 

Ahora bien, uno de lo.s aspectos más importantes del proble

ma consiste en la interacción que existe en el conjunto cimentación-suelo, la

que representa la principal dil'icultad anal (tica del mismo, pues la reacción del 

suelo, su distrirución, depende tanto de las características del elemento cimen

tación como de las del suelo. 

Para entender este concepto, supóngase una losa de cimenta 

ción apoya da sobre un suelo de determinado grado de compresibilidad. 

Como una primera aproximación, considérese una reacción-

del suelo, unifor-me. El análisis de la losa bajo esta consideración, propor-

ciona una determinada condición de flexión y consea.Jentemente una configura-

ción deformada. Pero las deformaciones en cada punto de la losa, están limi 

tadas por las caraclerísticas del suelo, ya que si éste se deforma más que la

losa, el trabajo de ésta, tiene que modificarse para lograr esa compatibilidad. 
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Esto se puede hacer por aproximaciones sucesivas, aunque el 

procedimiento es lento y excesivamente complicado, desde el punto de vista -

numérico. Por tal motivo, se han ideado métodos aproximados para estimar 

los elementos mecánicos que permiten obtener diseños con un adecuado funcio-

namiento y un razonable factor de seguridad. Algunos de estos métodos se -

describen a continuaci6n. 

1) Análisis de la cimentación como piso invertido, sometido a la reacción del 

suelo y con apoyo-s fijos en las columnas. El método es muy burdo pues 

se ignoran los desplazamientos de la cimentación. 

En este método, las losas se consideran apoyadas en las trabes 

y éstas se anal izan como vigas contiruas apoyadas en las columnas. La -

reacción del suelo se considera uniformemente distribu(da en toda el área , 

para lo cual se requiere que exista coincidencia entre la resultante de las -

cargas y el centroide del área de la cimentación. 

2) Aná.Usts de la cimentaci6n como un sistema rígido flotante, sometido a las 

cargas de las columnas y a la reacción del suelo. Las deformaciones de 

la cimentación no modifican la distribución de presiones del suelo. 

En este caso es convenierte considerar para la reacción del sue

lo, una distribución que se asemeje a la real, de acuerdo con las caracterís

ticas de compresibilidad del mismo. 
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En la figura se muestran distribuciones t(picas de la reac-

ci6n para suelos arcillosos y para suelos arenosos. 

DISTRIBUC!ON DE PRE
S!ONES EN SUELO AR
CILLOSO- CIMENTA--
C!ON RIG!DA. 

DISTR!BUCION DE PRESIONES 
EN SUELO ARENOSO- GIMEN 

TACION R!GIDA 

Puesto que en este método no se limitan los desplazamientos -

eJe la cimentaci6n, el análisis de la ret(cula corresponde al de un emparrillado 

con cargas perpendiculares a su plano. 

Este, que es un problema de análisis estructural, se puede re-

solver por diferentes métodos, tales como los de aproximaciones sucesivas, el 

método "Pendiente-deformaci6n" 6 métodos matriciales que son fácilmente pro-

gramables. 
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3) Análisis de la cimentac;6n como un sistema rígido apoyado en una serie 

de resortes elásticos. Cada resorte se caracteriza por una constante, 

que es igual al módulo de reacci6n del suelo y que se define en la forma 

siguiente: 

K = 
q 

S 
, donde 

K = m6dulo de reacci6n 

q = presi6n sobre la losa en un punto determinado 

S = asentamiento en el punto considerado 

Se considera que la constante de cada resorte no es afectada 

por los demás. 

Generalmente se considera un resorte en cada nudo de la re- f 

tícula. 

Debe tenerse en cuerta que la precisi6n en los resultados, no 

depende de la aproximaci6n numérica que se otxenga en el análisis estruc-

tural, sino más bien en la compatibilidad que se logre ertre las deforma-

e iones de la cimertaci6n y los asentamientos del suelo. O sea que los-

métodos anteriores solo representan una parte de la soluci6n al problema; 

sin embargo, la experiencia demuestra que son razonablemente adecuados 

para la mayor parte de los casos. 
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DISEAO DE Z~PAT~S P!SLA~AS 

( ,, r 9 a l~ e servicio ll'O Tor• F c. = 

120 X 1.1 
A ~~e¡¡ nr.CC'Stlría = = 

10 

Se pondrá 8 = 3.70 

+---·--llQ..- .. ·--t 
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1 
' 

! 
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e 
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? 
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. ---~ 
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= 

). os 
<) • !l4 

Suooni e11do ·é = 4.0 

Col = 50 

por cortante 

8.76 Ton/m2 

< 

h = 45 

b = 90 X 4 = 360 cm 
o 

X 

V = ¡J lT' X b d = r2oóx 
e e e 

= 173 000 

V = 
u 

1 . 5 ( 120 - 0.~0 2 
X 8. 7E 

Se acPpta el peralte proprH·st.o 

Revisión como vira ancha 

50 

36r:l x40x0.85 

V.() 

) =169 Ton < ve 

V = ( ] .?0 X 3.70 X 8.76 ) X 1.5 = 58.3 Ton 
ll 

•, 

= '1.85 X 0.5 ,/f'- hd = 0.85 X '1.5 I?Oo X 
e 

:l70 x no 

. ¡ 



ve = 88 900 K9 = 88.9 Ton > V u 

Diseño por flexión 

1.5 x( 8. 76 x 1.602 
16.8 Ton/m r., = ·-z--) = u 

para una franja de 1.00 m 

H . _ _u __ = 1 680 000 
0~-~ 100 x-4·oz = 11.6 

0 ll02 

p = 0.0029 

As= 0.0029 x 100 x 40 = 11.6 cm2 

1.27 X 100 
= ·---1L6-- 10 cm 

Supóngase nhora que pare. una rondición de sismo, se presenta un momento en la .. 

l•ase de la columna, de 50 Ton~m. 

e = = 0.42 m e/B = 0.12<1/6 

l.il rcsul tante caé dentro del n>ícleo central. Se puede e111plrar la 9ráfica 

auxiliar o biPn aplicar la fór111ula de la escuaclría para calcular los esfuerzos. 

f max = 120 
3·.702 14.68 Ton;m2 

+ p.p. = f~-~~-- = > 1.33 X 10 

30 



1 81 

Se requiere aumentar el área de la zapata. Por ejemplo B = 4.00 m 

[_] 4oo 

= . 120 __ + 

4.02 
so· x 6 
·----- = 7.50 + 4.69= 

4.03 

+ p.p. 

Se acepta esta área 

f - = 7.50- 4.69 = 2.81 
m1 n. 

12.19 Ton/m2 

< J. 33 X 

1'! 

Para esta .condición el factor de carga es 

menor = 1.15 

9. 02 + 12. 19 
VU = 1.15 X ( ·- · z·-·· --)X 1.35 X 4.00 = 

65.8 Ton 

ve = 0.85 X 0.5 / 200 X 400 X ~o = 96 Ton> Vv 

19.4 Ton-m 
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REVISION DEL INCREMENTO DE CORTANTE POR EFECTO DEL ~10tlENTO 

1 1 = 0.60 Fracción de ~1 tomado por = ------ -·-·----

1 + ~J ~}-: ~ 1 2 r;. Flexión). - 3 

el = c2 = 50 a = 1 - 0.60 = 0.40 Fracción de t1 que hace variar 

d = 40 el cortante ) . 

f.1 = 50 Ton/m a M = 20 Ton-m 

CAB = 0.45 m distancia del eje al borde de la sección crítica ) 

J = 0.40 X 0.903 
+ 0.90 X 0.403 

+ 0.40 X 0.903 
~IOJllen to po 1 ar de e 

~ -·- 6 - 6 -····--···z---

i ne re i a 
= 0.0486 + 0.0096 + o. 1458 = 0.204 m4 

= 4. 4 Kg/cm2 ( Incremento de cortante ) 

120 000 + 
vAB = 1 · 15 1 360 x·4o-- 4.4 ) = 14.6 Kg/cm2 > 0.85 rf• = 12. l l:g/cm2 

e 

Se aumentará el peralte d = 45 h =·50 . El incremento de peso no es signifi-

cativo y puede conservarse la misma área de la zapata 

a = 0.40 a M = 20 Ton-m 

; 
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CAB = 0.475 

J 
e 

a ~1C AB 

= 

·------
Jc 

3 0.45 X 0.90 ____ 6 ____ _ 

2 000 000 X 45 
23 200 000 

= 3.9 Kg/cm2 

"rAG = 1.15 ( 120 °00 3 9 ) = 12.4 Kg/cm2 .: 12.1 Se acepta v 38ci_x_4s·- + · 

rt 
u 

Diseño por flexión: · · --
fl bd2 

p = 0.0028 

~ 
1 

1 
i 
1 

c 2+ d 

1 
! 

} 

A
5 

= 12.6 cm2 # 5 a 15 cm 

C¡+~ 

í-- 1 
1 ,- C¡ __ ~ 
. • 1 

--~-~-~-~--,A 
• 1 ' 1 1 ' j f-·- Secc1on 

1 1 1 
c12 l 1 

1 ' 1 

'---+---JB 
¡-. CAB ~ Esfuerzos cortantes vert1coles 

V aMcAB. 
VAB: -+---

Ac Jc 

Ac= 2d(ct+cz+2d) 

d(c 1+dl3 (c 1+d)d 3 d(c 2+d)(c1+dl 2 
J = --- -- + - ---- + --------

( 6 6 2 

Cálculo del esfuerzo cortante máximo poro uno columna interior 
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,• 

5.00 

p. 2:1.0 

p. 30. o 

p. 50.0 

P• ZS.O 

EJES 1 1 4 1 A 1 D : 40 1 lOO 
EJES 2 1 5 1 B 1 C : 2 S 1 1 S O 

w ... 

8.00 

1 

p' 40.0 

p. 120.0 

p. 120.0 

P• 40.0 

PLANTA 

:1.00 cv 
-1 

1 1 

P• 40.0 p' 25. o 

p '120.0 P• 30.0 

p '120.0 P• 30.0 

p. 40.0 P• 25.0 

P • 860 TON. 

AREA• 270 112 

W• ~~ d.I8S T/M2 

A 

!) .00 

B-

11.00 

• 

-e-

s.oo 

o 

l> 
z 
l> 
1 
(/) 

(/) 

o , 
e: 
z 
l> 

:0 , ... 
o 
e 
1 
l> 

o , 
o 
~ , 
z ... 
l> 
o 
o 
z 



ANALISIS COMO PISO INVEqTJDO 

EJES A y O 

111 5.00 121 

1 1 
'\Z :sz 

W= 19.9 
Mi•l2.5 

0.55 0.45 

112.!1 -29.2 

9.2 7.5 

- .3.7 

2.0 1.7 

23.7 -23.1 

-10.0 10.0 -21.9 

4.7 4.7 o 
. 5.3 14.7 -21.9 

. 5.3 36.6 

. -f 
···r 11 _--¡--r¡' 

-··~---

8.00 (3 1 5.00 

·1 
2: 

w. 43.8 W• 19.9 
Mi• 43.8 

~ADA TRABE SE ANALIZA INDEPENDIENTEMENTE 

141 

1 
!:7 

EJES B ., e 
111 5.00 121 

l ! 
W• 39.5 

MI • 24.11 

0.55 0.45 

24.9 -58.4 

18.4 115.1 

- 7.6 

4.2 3.4 

"'7 .5 -47 5 

19.9 -4B.8 

9.5 o 
29.4 -43.8 

-19.9 

9.5 

-10.4 

10.4 73.2 

1 l . 
'1 

SOMETIDA A LA REACCION DEL SUELO QUE ACTUA 

EN EL AREA TRIBUTARIA CORRESPONDIENTE 

EL METODO EMPLEADO PAPA EL ANALISIS ES EL DE 

CROSS. 

8.00 131 5.00 141 

¡ 1 
w. 87.6 w. 39.5 
Nl•87.8 

' 

.:~ 
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ANA LISIS COMO ~'Gil FLOTANTE 

DIRECCION PARALELA A LOS EJE~ 

(1) (2) llll 

~" 
f , 11 r ''""'""' r rr tlftll 

!5.00 8.00 !5.00 

FZAS. EQUIV. -1 19.!5 119.!5 9!5.6 9!5.6 95.6 9!5.6 119.!5 

FZAS. 9!5 - 1 .9 191.:Z -10 .9 

CTE. PROM. 9.!5 -11!5. 4 9~.4 -9.!5 

VaS 47.!5 -581.6 581.6 - 47.!5 

N 4 !5 -334.1 4 .!5 

V real -1 o 129 191 00 191 129 

1~ 
1 

AÚ h~ ~,Jll..l..l.l.J...lll.l.lill .l.l.W.U.J.l\.;vJWA 1 

LETRA 
(4) 

r ~~ W• 47.8 T/M 

11 .!5 TON 

9!5 

TM 

110 TO"f 

SE CONSIDERA A TODA 
LA RETICULA EN CON· 
JUNTO COMO UNA VI

OA RIGIDA FLOTANDO 
SOBRE EL SUELO Y 
.SUJE.TA A UN ESTADO-· 

DE EQUILIBRIO ENTRE 
LAS CARGAS DE LAS 
COLUMNAS Y LA RE~ 

CION DEL SUELO.· SE 

EMPLEA EL METODO 

DE NEWMARK PARA

OBTENER LOS ElEMEN-

TOS MECANICOS. 

LOS ELEMENTOS NECA

NICOS SON PARA EL 

CONJUNTO Y DEBEN -

REPARTIRSE PROI'OR·• 
CIONALMENTE A LA. 
RIGIDEZ DE CADA-
TRABE. (EJES A J D 

r EJES B r C ). 
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==~==========~=================~================================================ 

tll GRIDS PROGRAM 'PGRID' *** 
==============================================================================~ 

r) 

'*****'*'***'***'******'*******'****•*******''**************'' 
0 PROYECTJSTAS ESTRUCTURALES ASOCIADOS S.C. · 0 

'****''***''*'*************'**'*****************'*'****'****** 

NA~IE OF PROJECT 
=============== 

CIMENTACION C.E.C. 

DATE 

MAYO 1.986 

PARA~IETER 

Modulus of Elast1city CE,GI 
Coord1nates 
Dimensions CB,HI 
Jnert1a· (J) 

Spring C. 11:1 
Forces and Shc~rs 
Moments 
D1stribL1ted load~ 

Lin~ar Temperature Gr~djcnt per 
Height of Element 

CoRfficient of Therm2l E~:pansion 

Displ?c.errrents 
r'ot<~t i ons 

(fl¡;,'.CCIDN U/JifoiZIA'ó 

DE"L SUI<Lo) 

ú 

t1ETRIC 
SYSfEM 

l<glcm2 
mt 
cm 
rntiJ 
~:.g /cm 
t··:g 
l':g-rnt 
f:.g 1 mt 

-~c/mt 

1/·'··c 
cm 
Radians 

cm = centi1neters 

·e = Degrees Celsius mt = t1eters 

0 
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CIMENTACION C.E.C. 
t·1AYO l 986 

~~- JOlNTS # SUPPORTS 

u 

• GEDt"IETRY ~ 

E 1) ~:.g /crn:2§ T HEW·1AL C. 

==~============================================================================ 

t1Et1l< ti 
===--==-== 

~ --
4 
~ 
d 

(~ 

7 
8 
'7 

10 
1 1 
1:.: 
1 ·: 

l 4 
15 
16 

1 ' -"' 

JDINT tt 
=-========== 

1 
2 
·-' 
4 
5 
6 
7 
8 
9 

10 
1 1 
12 
l :::: 
14 
15 
16 

~ 

·-' 

========== 
o.oo 
0.00 
0.00 
0.00 
5.00 
5.0(1 
5.00 
5.00 

13.00 
13. (H) 

1::::.oo 
13. (H) 

18.00 
1 8. (H) 

18.00 
18.(1!) 

14(11)(H) 56000 

========== 
o.oo 
5.00 

10.00 
15.00 
0.00 
5.00 

10.00 
15.00 

(1.00 
5. (H) 

10.00 
15.00 

(1.00 
5.00 

10.00 
15.00 

TVPES OF SECTIONS 

TYPE # SECT ION (B>: H) 

====== ============:-: 
1 40 }( 1 (11) 

2 .... 150 

o 

========= 
o 
(J 

o 
o 
(l 

(1 

(1 

(1 

o 
o 
(1 

o 
(l 

() 

o 
1) 

!1EME<ER IrJFORt1AT IDrJ, orn ENTATI ON AND F'RUF'ERT I ES 

End J End 1 ~ TYF'E I Fl E}: . •mt4§ J Tor-s. •mt4§ Length SIN 
==-=== ===== ==== ============= ============== ====:;:;= ===== 

1 ~ 1 o.o-=.-;:.::335u (1.(11595730 5.00 1 .000 -
2 -· 1 o.o:::::.:::;:;so 0.01595730 5.00 1. 000 
- 4 1 o .. (1.:.3:::.::50 0.01595730 5. (H) 1. 000 

13 14 1 o. •)::3:::::::::5•) 0.01595730 5.00 1 • (l(l(l 
l ·1 \5 1 o. ')33~3":.50 0.01595730 5.00 1 • 000 
15 lb 1 o. o.::3:::::::so (1.(11595730 5.00 1.000 

1 ~ 1 o. o::.::.:::. :.50 0.01595730 5.00 0.000 ,_, 
4 8 1 0.03303::.50 0.01595730 5.00 0.000 
9 1::: 0.0:.333350 0.01595730 5.00 o. 1)(1(1 

1:2 16 o. 03333:.50 0.(1159~730 5.(10 o. •)(10 

5 9 1 0.03333:::50 0.0159~730 8.00 0.000 
8 12 1 o.o:::-;3:.::.50 1).01595730 8. (11) (1.000 
e 6 ~ 0.07031260 0.(1(1699219 5.00 1. (1(1(138 ,_, -
6 7 ~ 0.07031:260 (1.(1(1699219 5.00 1 .000 ~ 

~ 8 2 0.07031260 o. (11)699219 5.0(1 1 • (H)(J ' 
9 10 ~ o. 07031 :26t) (l.(l(l699219 5.00 1 • Ü')l) ~ 

' 

e os 
===== 
0.000 
o.ooo 
o.ooo 
0.000 
0.000 
1) • (H)(I 

1. 000 
1. 000 
1. (1(1(1 
1 -000 

0(1 
. - ,J(tl) 

0.•)•)0 
o. 00') 
O. (J•JO 
(J. (lc)r)-~ 

3~·> 



l·lEII8 lt 
=-===== 

17 
10 
1 S' 
~o 

:::J 
~·' 

--·~ --
::'4 

ClMENTnCION C.E.C. 
t·1{¡YQ 1986 

\.; i' . •'' ,. ·• ·'. ' ' 
. ~ ~ ~ ~ ., -. q. ~ ., .• , \*~~:~:;~~ 

t:t 

• L3E0~1ETRY § 

t·1E~1BER 1 NFORt1AT 1 oti, ORIENTATION AND F"ROF"ERTIES 

End J 
===== 

10 
1 1 

::' 
_, 

10 
1 1 

6 
7 

End f : 
===::=== 

11 
1::' 

6 
7 

14 
15 
10 
1 1 

JOINT # 

======== 
4 
9 

16 

TYF'E 
----

~ 
k 

~ 
k 

::' 
::: 
::' 
2 
2 
~ 
k 

I Fle:<. "mt4§ 
=====-========= 

0.07031.260 
o. 1)7031260 
0.(17031260 
0.07031260 
0.1)7031.260 
0.07031260 
o. (17031260 
0.07031260 

RESTRICTED 

X Rot. 
======= 

O. 
(1 

o 

J Tor-s. "mt4§ 
============= 

O. 0069921 e¡ 
0.00699.219 
o. (1!)699219 
0.00699219 
0.00699219 
0.00699219 
0.00699219 
0.(10699219 

JOINTS 

Y Rot. 
======= 

o 
(l 

o 

Length SI" 
====:== ===::;;= 

~ .. 00 1 . 000 
5. (H) 1 . 000 
5. l)(l 0.00(1 
5.00 0.000 
5.00 0.000 
5.00 o. (l1)(1 

8. (H) 0.(11)1) 

8.00 0.000 

Z Disp. 
===:;::==== 

1 
1 
1 

e os 
===== 
0.000 
(1.000 
1. 000 
1 .000 
1. 000 
1 • 000 
1. 000 
1 • 000 
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r=rt~r::tnr,crm~ c. E. c. 
tí('rYO 1986 

H'l't;t~~~~t*lltA****+*tfl********'*******************+tCitllt*ltlttttttlt~:# 

~· * * * 
~- * * * 
* * ~- * t • ~- :f, 

* * * * l' * * •. 
* * * * * * * * * * * * * * * 

* * * 
* • 
* +tttt****'***''******+************'*******************+***t''***'*'**'*****• 

• * * * 
~ * * * 
~ * * • 
* * * * * * * 
t * * 
* * * * * t * * * * * * 
t * * * 
t * * * +··························•••************************•********************+ 
* * * * 
* * * * * * * r 
* * • * * * 
t :t * * 
i * * * 
t • • * 
' t * * 
j * * * 
• * * * 
* t * * 
+~~t:ctr••tttltlltttr+:tt**''***~•rtt••****************H******f****'*******C+ 
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G PROYECTISTAS ESTRUCTURALES ASDClA[·D~' S.C. ú 

*~·=~***l'***********~*****··~**t*tt***t*t'*~;~~~:~~~~~~~···~*4~~~~~ 

CIMENTACION C.E.C. 
t·l{': \'(J 1 986 

====::;::;-::;::= 

6 
7 

8 
q 

10 
l 1 
1:2 
l3 
14 
1~ 

16 

X t1on,ent o ~~g-mt § 

================= 
(l 

(l 

o 
(l 

(1 

(1 

(l 

!) 

o 
o 
o 
1) 

o 
o 
o 
f) 

U\ SE 

JOINT LOADS 

Y Moment "Kg-mt§ 
================= 

o 
o 
o 
o 
o 
o 
o 
o 
(l 

o 
(1 

o 
o 
o 
o 
o 

• DEAD LOr~D 

:25(·(11) 

;:-.(l(lt)l) 

3(H)(I() 

::51)00 
400(11) 

121)(100 

12(1000 
~1 (F)(l (1 

4(l(l(H) 

1 ~(l(H)(l 
1 =:(u)(I(J 

4(H)(l(l 

:25000 
3(10(1(1 

3(l(l00 
25000 

41 



u I'ROYECTISTPS ESTnCCTURALES ASOCIADOS S.C. 0 
~-·~~~**~-~-~~*t**f**~~:*~**~*t*~»tff****'**tt»t*~:t~~=-~~:~·~::::.~~:*~*~: 

e J' iEt 11 ;:,e 1 cn.J :::. E. e. 
~-1f't \ o 1 ?!~:-~ CASE DE?iD LDAD 

*;'**~*''***~i***''****'**************'******************'t•r•e*'*'*****ltt~~~~ 
GROUF' # : 1 

................................................................ -· ........................... . 

1 3 4 5 6 7 8 9 l(l 

# Di st. Loads 1 # Paint Loads : O 

ORDER tl Init. \>J Final l-J Init. D Final D D 
::::::::::===== :::::=-:::::===-= ======= ======= ===:-:::=== ======:=== 

-3980 o 5 

•r••••••••·••~~*'*****f**'**'***~****'*******************l****•••t***'*******'** 
GROUF' # : :2 

11 1::' 

# Dis':. Loads : 1 (• 

OF:DEfl f. !ni t. ~.¡ Final W Ini t. D Final D D p 
;::;:-::::::::::::::::;::;;:;:::: ======== :::::::::::::::::::::::::::::::::: :::;::::;;;:::;;:;:;:::;:::;::::: ==::::::::::::;::::::::::: ======= =====:::::::;;;::::::::; 

1 -547(1 -547(1 o 8 

''*'*''''****~···············~····························'*****'*********' ** 
GROUP # : 3 

15 16 17 18 19 ~O· :::1 

# Di~t. Loads 1 # F'oint Loads o 

OF:DER 11 !ni t. W Final W Init. D Final D D p 

~=::-:===== ==-=-==== ======= ======== ======= ======= ========= 
1 -7960 -7'760 (l 5 

rr••••ttlt•••••***•********''*'***•**********'**•*****'********'*'*'***'***~*** 
GRCIUF' ll : 4 

tt Di!:t. Loads 1 ti Point Loads Q. 

r in al !<J Init. D Fi n2.l D D p 
=-======= =~===== ======= ===-::==== ======= ====-===== 

1 -10-=i-10 8 

4' 
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CIMENTACION C.E.C. 
I-1AYO t 986 

. JQINT # 
======= 

1 .. -. -
L¡ 
e 
J 

6 
7 
8 
9 

10 
1 1 
12 
1::: 
14 
15 
16 

t·1E.MEER END 
===-:::-:=== ====-:==-

1 1 .• 
~ ~ - ~ 

C• -~· -
4 

4 1::: 
14 

e 14 ,, 
15 

6 15 
16 

7 1 
e 
·' 

8 4 
8 

9 9 
. 1::: 

10 1:2 
16 

1 1 5 
9 

1 :: 8 
1:2 

1- ~ -· J . 6 
14 6 

7 

',. ' ' ' 
., !· ¡. 

CASE --.-- • DE?-\D LQP,D 

JOINT DISPLACEMENTS 

X Rot·. y Ro t. z Di •;p . 

======== ======== ======='="= 
0.00337~ -0. 004215 ~ 11:::410 ..::. 

o. 0').:271 -0.001540 o. 6-:::9905 
o . (1(10548 -o. (u:> 1446 -o. 065485 

-0.000567 -0.003947 (l. (H)(H)•)Ü 

0.000568 -0.003222 0.:?02993 
0.000685 -0.001356 -0.009768 
0.001949 -0.001263 -0.668167 
0.002066 -0.002q45 -1. T1:2240 
0.000427 O. 00273CI 0.(11)(1(100 

0.000546 0.001027 -o. 14~:.15 
0.001814 0.001101 -0.737_6-:.8 
().001932 o. 00294"6 -1.769760 
0.003094 0.003758 1.674180 
0.001977 0.001217 o. ~3446.:3 
0.000251 0.00128:2 -0.~1 1618 

-(1.(1(1(1849 0.003932 0.00(1000 

~1Et·1BER END-ACTIONS 

Tor- s. M. Fle::. ~1 . Shear r'. 
======== ======== ======== . 

-4779 501:: -1:27~18 

4779 -8979 7152 
-169 -77'36 -9971 

169 -7843 99:29 
447(1 -8940 -7221 

-447(1 t1705 l_2679 
4541 4767 -1:2711 

-45'11 -90:::9 71139 
-11 6 -7'?18 -99•)9 

116 -7714 9991 
-4736 --8938 -7168 

4 -r:.t. 4972 12732 
5017 4T19 l,.,..,c-,..., 

- ........... ..J"-
-~-;(1¡ ~ -673(1 7648 
-47 1)5 4469 -12162 

47(15 -6591 77.:::8 
-4767 -715.2 -7611 

47¿,7 4~·'11 12:289 
4972 -6548 -7693 

-497:2 4735 12207 
158 -5269 -:21949 

-15g -5819 :~1811 

149 -5275 --:21859 
-149 -5104 :~1901 

-1461 -~855 -1 1)4n3 
1461 4263(1 29397 
·-73 1} 1·155 -19898 43 

7::: 41466 :1 '7"7' 1) :2 



... 

L:1/1E//.l r~CION C. E. C. 
111\Yll 1986 

i•1EI'1PER END 
====-==-;::= ======= 

]5 7 
8 

16 9 
10 

17 1 t) 

1 1 
18 11 

1:2 
19 ::' 

6 
20 ~· 

7 
:21 10 

14 
~" 1 1 

15 
~- 6 ~- -~ 

10 
::4 7 

1 1 

CASE --> o 

t·1H18ER END-·ACT I ONS 

Tors. M. Fle><. ~1. 

=-======= ======== 
1317 42628 

-1317 -4853 
1334 -49:25 

-1334 42788 
-58 41600 
58 41491 

-1445 42649 
14115 -4822 
1242 -4611 

-1242 30506 
-1097 -4638 

1097 30610 
-1121 30332 

1121 -4657 
1~24 3C674 

-1224 -4620 
68 29117 

-68 28940 
66 :29:..:21 

-66 29288 

SUF'F'ORT ACTIONS 

X Moment o l.g-mt § Y Momer1t "Kg-mt§ 
======== 

·1 
q 

16 

================= 
) (1 

(1 

(> 

================~ 

(1 

o 
o 

" ,. 
'• ., ., '• '• 

t_l. 

DE?\D LOtD § 

Shear F. 
======== 

-29396 
10'104 

-10357 
:29443 

-199::::::-
19878 

-29394 
1 (•406 

-12877 
~69::3 

-1~85(1 

26950 
-26898 

1:290:2 
-26959 

12841 
-43782 

43738 
-43752 

4:.0768 

Vertical F. "t<g§ 

====~=========== 

159 
.220 

61 
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6. Coeficientes de reducción para calcular' 
asentamientos diferenciales 

·- .... 

ra,·a estructuras constituidas principalmente por marcos con cimentaciones de 

planta general rectangular Y. peso por metro cuadrado aproximadamente unlfo!. 

me, cimentadas en zapatas o losas corridas, el análisis de interacción suelo

estructura podrá real Izarse por el procedimiento slmpl lflcado siguiente: 

a) se calcularán los hundimientos diferenciales suponiendo nulas las 

rigideces de la subestructura y superestructura 

b) los hundimientos diferenciales obtenidos en la dirección larga de 

la planta de cimentación se mult lplicarán por el coeficiente de re 

ducción dddo por la flg 6a 

e) los hundimientos diferenciales obtenidos en la dirección corta de 

la planta de cimentación se multipllcar.án por el coeficiente de re 

ducción dado por la fig 6b 



TABLA lo. VALORES DE 1 p 

L /L 1 L /L 1 
(:J) X y p X y p 

0.000 fd;:ft '!d: h tdr 0.500. 0.765872 

0.025 l. 713169 0.525 0.750952 

. o. oso 1. ~92583 o.sso o. 736778 

0.075 1. 363602 0.575 0.723285 

o. 100 1. 272246 0.600 0.710416 

o. 125 1o201265 0.625 0.698121 

o. 150 . í.1~3311 0.650 o. 686357 

' o. 175 1.094557 0.675 0.675084 

0.200 1. 052297 0.700 0.664268 

0.225 1.015082 o. 725 0.653376 

0.250 0.~81852 0.750 ' o. 643880 

0.275 0.951851 o. 775 0.634255 

0.300 0.92~523 0.800 0.624979 

0.325 0.899441 0.825 0.616029 

0.350 0.876278 0.850 0.607386 

0.375 0.854771 0.875 0.599034 

0.400 0.834710 0.900 0.590956 

0.425 0.815922 0.925 0.583136 

0.450 0.798263 0.950 0.575562 

0.475 0.781614 0.975 0.563220 

1.000 0.561100 
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Las cantidades RA y RL que aparecen en las figuras 6a y 6b se calcularán co 

mo sigue: 

donde 

l:E 1 , l:E 1 . X y 

E 

.... ~-
l ,l 

X y 

t; ,t; 
e: e 

1 
p 

q 

A 

RA • 
64 l:EI}: 

E l 2A S x 

( 1 O) 

64 l:E 1 
R • X 

l E l 2 A. 
S y 

( 11) 

sumas de El de las trabes de la subestructura y de la 

superestructura con respecto a los ejes x, y (el eje x 

es paralelo al ancho de la cimentación y el y al largo) 

módulo' de elastlc:ldad (para elementos de concreto debe 

rá tomarse un tercio del módulo a 28 días) 

'momento ~e· Inercia centroldal de la sección (para elemen 

tos de concreto se considerará la sección bruta)· 

ancho) largo de la cimentación, respectivamente 

1 ql 
E • --""p--'x"-

s (6 - t; ) 
e e 

( 12) 

hundimientos del centro y de una esquina, respectivamente, 

del área de cimentación debidos a la presión neta actuan 

do uniformemente y suponiendo nulas las rigideces de la 

subestructura y de la superestructura· 

coeficiente adlmenslonal obtenido de la tabla 10 

presión neta uniforme 

área de la cimentación 

1 ) 
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TABLA 

1~ 
L 

1.0 

ü.4 1.22 0.99 
0.99 0.82 

1.0 1.41 0.96 
0.96 o:66 

2.0 1.58 0.94 
0.94 0.54 

4.0 1.73 O. 92 ·· 
. . o. 92 . o.~s. .•... 

10.0 1.84 0.89 
0.89 0.37 

20.0 l. 90 0.88 
0.88 0.34 

Presiones nonnalizadas* 

2.0 ·4.0 

1.28 o. 91 1.36 
1.04 0.76 1.12 

1.50 0.88 l. 56 
1.02 0.60 1.08 

.. 1.65 0.86 1.70 
0.99 0.50 1.02 

l. 78 0.86 1.80 
0.95 0.42 0.96 

1.87 0.87 1.88 
o. 91 0.36 0;92 

l. 91 0.87.. J .92. 
0.89 0.33 0.90 

0.83 
0.69 

0.80 
0.55 

0.82 
0.46 

0.84 
0.40 

0.85 
0.34 

0.86 
0.33 

. 

oncho ---

• Para cada pareja de valores de RL y RA/RL se presentan las p·resiones nonna-

1 i:Jóas correspondientes a la cuarta parté del área de cimentación. Un coe 
ficiente de la tabla multiplicado por la presión neta media actuante (peso 

de la construcción menos peso de excavación) da la presión neta en la por
ción de área correspondiente a ese coeficiente. Cada una de estas porcio

nes es 1/16 del área total. Para obtener la presión de contacto debe su

marse a la presión neta asf obtenida la presión correspondiente a la exca
vDción. 

.. 
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APLICI\CION DEL METODO APROXIMADO DE INTERACCION SUELO-CI~ENTACION. 

Supóngase que en la retfcula analizada, un estudio de Mecánica de Suelos 
conduce a los siguientes valores de deformación para diferentes puntos 
de la cimentación, para la presión transmitida de 3.185 T/m2. 

Deformación en el centro del área 14 cm 

Deformación en el centro del lado largo: 11 cm 

Deformación en el centro del lado corto: 9 cm 

Deformación en la esquina: 6 cm 

Las deformaciones anteriores se calcularon suponiendo núlas las rigideces 
de la subestructura. 

ASENTA~IENTOS O CEFORMACIONES DIFERENCIALES: 

Dirección larga Centro 14 - 9 = 5 cm 

Bordes 11 6 = 5 cm 

Dirección corta Centro 14 -11 = 3 cm 

Bordes 9 - 6 = 3 cm 

Se aplicará ahora el m'etodo propuesto por el R.C.D.F., para reducir los 
valores anteriores. Para ello se obtendrán coeficientes de reducción 
para cada dirección, de acuerdo a Las figuras 6a y 6b en función de los 
parámetros. 

= 

= 

64 ¿ 

E 
S 

El y 

A 

64 ! El x 

so 

·• 



En este caso: 

1 E I X = 2 e 14ooooa x o.4o x 1.oo3 + 
12 

1400000 X 
3 0.25 X 1.5 

12 

= 290000 T/m2. 

%. E I y = 290000 T/m2. 

l X 15.00 l x = m = L y 

L y = 18.00 m 

A = 15 X 18 = 270 m2. 

E S 
Ip Q Lx = C Ac - Ae ) 

A e Asentamiento en el centro 

A e Asentamiento en la esquina 

I P Coeficiente obtenido de la 

l X 0.83 Ip = = l y 

Q Presión media = 

E· S = 0.61 X 3.1!)5 X 15.00 

o .14 - o .06 ) 

R A 
64 X 290000 = 

364 X 152 
X 270 

R 
64 X 290000 = 

18
2 

X 
l 364 X 270 

Para la dirección larga se obtiene 

Coeficiente de reducción 
Para la dirección corta : 

Coeficiente de reducción 

= 

= 

3.185 

= 

0.75 

0.70 

15.00 = 0.33 18.00 

= 14 cm 

= 6 cm 

Tabla 10 en función de; 

0.61 

T/m2. 

364 T /m2 

0.84 
R,.. 

= 1. 45 
0.58 Rl 

Con estos coeficientes se reducir1an los asentamientos calculados. 

) 
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=========~====================================================================~ 

t~t****''*****'**•••~••****'*************************•*•****** 
0 PROYECTISTAS ESTRUCTURALES ASOCIADOS S.C. ú 

~*******'*********'*'***'**'**'*****'*********'*******'******* 

-------------------------------------------------------------------------------
NAME OF PF<OJECT 
=============== 

CIMENTACION C.E.C. 

DATE 

(coN eEsor2. T'"":; 
l• l~ooT/,~.t') 

MAYO 1986 

PAF:AMETER 

Modulus of Elasticity IE,GI 
C:oordinates 
Dimensions IB,H> 
Inertia (!) 

Spring C. Wl 
Forces and Shea~s 
Moments 
Distributed loads 
Linear Temperature Gradient per 

Height of Element 
Coefficient of Therm~l Expansion 
DisplacemEJnts 
Rot~.ti ons 

METRIC 
SYSTEM 

Kg/cm2 
mt 
cm 
mt4 

: Kg/cm 
f<g 
f·:g-mt 
l<g /mt 

···-c;mt 
1r·c 
cm 
Radians 

f·g = l:i lograms cm = centimeters 

~e = Degrees C~ls1us mt = 11eters 

ú 

: 
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1 •' ,, , •• ,. 
' '• .,. ,,. ~ ,, '\• ,. 

PROYECTISTAS ESTRUCTURALES ASDCJADUb S.C. 

CJr1UH{4ClON C.E.C. 
~11WO 1986 o GECJI1ETRY § 

# r·1EI'1BERS ll .JO INTS # SUF'F'OF:TS E 'f<:g/cm2§ G 'f<g/cm2§ THER~lAL C. 
=====================~======~=========~==================================~===== 

~1LI11l ll 
=--;==::-:== 

~ ·-
-; 

/) 

~ 

·' ¿, 
7 
' 
o 
9 

1 (1 

1 
1:2 
; --
1 4 
15 
1 él 

16 140000 56000 o 

JOINl COORDINATES AND SF'RING COI~STANTS 

JOINT # X 'mt§ Y 'mt§ f": 'f .. g/cm§ 
:o=========== ========== ========== ========= 

End J 
===~== 

1 
~ 

~ -
1 -:-. 
14 
15 

4 ,, 
1 :.· 
~ __, 

8 
= 
" 
6 
7 
9 

·-=· 
4 
5 
6 
7 
8 
9 

11) 
1 1 
1~ 

1~ 

14 
15 
i6 

0.00 
0.0(1 
o. (ll) 
0.00 
5.00 
5.00 
~. (H) 

5.00 
13.00 
13.00 
13.00 
13.00 
1 3. 00 
113.00 
18.00 
18.00 

0.00 
5.00 

10.00 
15.00 
0.00 
5.00 

10.00 
15.(H) 

0.00 
5.00 

10.00 
15.00 
. o. 00 
5.00 

10.00 
15.00 

TYPES OF SECTIONS 

TYF·E ti SEC TI ON < 8>:1-1) 
======= ======~====== 

1 40 >: 1 0(1 
2 >: 1 5(1 

100(10() 
~(H)(l(l(l 

200000 
jt)(H)(H) 

260000 
5~1)(11)0 

520(100 
26(1(1(1(1 
260000 
5~(10(10 

5~0000 

26001)(1 
100(100 
:20(10(10 
~(l(l(lt)(l 

1 (l(l(l(>l) 

MEMBER INFORMATION. ORIENTATION AND PnOPERTJES 

End r··· lYF·E I Fle::. • mt•1 § J Tor-s. 'mt4§ LEngth SIN 
===== ==== ============= ========::===== ====== ===== 

~ 1 (l. 03:::3~:::30 o. 01~95730 ~ 00 1 000 ~ -·. . - 1 ü. o::::::-:3-:::.5') ·- o. 01595730 5.(10 1 • 000 
4 1 o. t)-::;::3::350 o. 01595730 ~ 

-.~. 00 1 . 000 
1 4 1 o. 07.3:":3350 o. 01595730 5.00 1 . (1(11) 
1 ~-

d 1 1). 1):::::;::.:.·!.50 0.0159~730 5.00 1 • 1)(1(1 

16 1 o. 1):.33~350 0.01595730 5.(10 1 .0(10 
e-

(l. o-:::.3335•) o. 01595730 ~ (1(1 o. (l(l(l d -.~. 

8 o. 0333::.~50 0.01595730 5. (lt) o.ooo 
1:: 1 o. 033::3350 0.01595730 ~ (H) o. (1<)1) -.1 • 

16 1 o. 03333350 0.01595730 5.00 0.0(1(1 
9 1 (l. 0::333.350 t). 01595730 8. (1(1 o. 0(1(1 

1:2 1 o. 0:::333350 0.01595730 8.00 o. (l(l(l 
6 ~ o. 07031~60 t). 00699219 ~ C)(l 1 • (l(l(l53 ~ .J. 

7 ~ o. 0703126(1 o. (1(1699219 ~ (1(> 1 • (1•)(1 ~ -.~. 

8 ~ o. 070:.1~60 o. 00699:C19 5.00 1 t)(J(J " . 
1(1 2 o. 07031:260 (l. (11)699::: 19 5.00 1 • (l(>l) 

e os 
===== 
(l. (1(10 
0.000 
0.000 
o. 000 
0.000 
0.000 
1. (1(1(1 

1 • (11)(1 

1. 000 
1 .000 
1 . 000 
1 • (11)(1 

o. (1(1(1 

(1. (1(1cj 

t). 0(1(1 

o. 0(10 



t·ict·m # 
;;;;:::::;;;;:;;;;:::e;;;;;: 

17 
18 
19 
20 
21 
~~ 
~~ 

~-...:. _, 

:24 

. •.· .. , 
L<. F'RLIYECTIST>'S ESTF:UCTURI\LES ASDCJ i~DO>;; S. C. ,., 
******~ttt~·~-=~***~**~-~-***lt*****~'**t******~***~:~~~-t~~~-)1~-~~*~~ 

CJMENTACION C.E.C. 
1'1(, YO 1 986 " GEIJI11:::H<Y § 

MEMBER INFORMATIDN, ORIENTATION AND PRDPERTIES 

End J End f·' TYF·E 
:::==== ===== ----

10 11 ~ 

"' 1 1 12 ~ 
~ 

~ 6 2 k - 7 2 
10 14 ~ 

"' 1.1 15 2 
6 10 2 
7 1 1 ~. 

,JOINT # 
======== 

... 

I Fle:<. "mt4§ 
============= 

0.0703126(1 
o. 07031260 
(1,, 070~1260 

0.07031260 
o. 07031260 
o. ~)7031 ~60 
0.07031260 
(1.07031260 

RESTRICTED 

X Rot. 
======= 

o 
o 
o 

J Tors. •mt4§ 
============= 

0.00699219 
(1. (H)699219 
0.00699219 
0.00699219 
0.0(1699219 
0.00699219 
0.00699219 
0.00699219 

JOINTS 

Y Rot. 
======= 

o 
o 
o 

-~~ ... 

.\ 

.·Le>ngth 
====== 

5.00 
5 .. 00 
5.00 
= 1)1) J. 

,5. 00 
5.00 
8.00 
8.00 

SIN 
====== 
1 . (J(I(I 

1 • 000 
(J • (l (H) 

0.000 
0.001) 
0.000 
(1.(1(11) 

(l. (lOO 

Z Disp. 
======== 

1) 

o 
(1 

54 

cos 
======-~ 

0. Ü(H) 

(1.000 
1 .. (h)(l 

1 • (11)1) 

1.000 
1. 000 
1..000 
1.000 



···~··•••***********''**************'****************~******'* 
0 PROYEC1ISTA~ ESTRUCTURALES ASOCIADOS S.C. Q 

*********************************************************'***' 
CIMENTACION C.E.C. 
t·1AYO 1986 CASE --> o 

JOHIT LOADS 

X Moment ·~g-mt§ Y Moment "Kg-mt§ 
======== ================== =-================ 

1 

~ 

·-' 
4 
5 
6 
7 
8 
9 

1 (1 

1 1 
1:: 
13 
1 •l 
15 
16 

JOINT lt 

======= 
1 

--· 
4 

6 
7 
8 
9. 

10 
l 1 
12 
¡:; 
l '1 
15 
l·S 

~1Et·13Eii 

=== =-===:: 
1 

1 ., 

(1 

(1 

1) 

o 
o 
(l 

(1 

o 
(1 

(l 

(1 

o 
o 
o 
(l 

(1 

1) 

o 
(1 

o 
(1 

o 
(1 

o 
o 
o 
(1 

o 
o 
o 
o 
(l 

JDINT DISPLACEMENTS 

X Rot. 
======== 
0.000184 
Ü. (l(H) 11)5 

-o. 0 1)0 1 05 
-0.000184 
-•). 0001 58 
-o. (l(l(l(l85 

0.000085 
Ü. (l(H) 1 58 

-0.000158 
-(l. (H)•)(l85 

(l. 1)(l(H)85 

0.000158 
. o. f)(l(l18·l 
(l. 1)(1(1 1 05 

-o. 0 ,_¡,~¡ 1 o:; 
-(l. (l(l 1) 181l 

Y Rot. 
======== 

-o. (u)Ol 70 
0.000157 
0.000157 

-o. o•)O 170 
-0.000118 
0.000103 
0.000103 

-(>.(1(1(1118 
0.000118 

-0.000103 
-0.000103 
o. (1(1!)118 
0.(1(10170 

-0.1)01)157 
-0.000157 
(~. 000170 

MEMBE~ END-ACTIONS 

Tors. t1. 
=-==~=::=== 

-585 
585 

1) 

(l 

585 
-585 

58'5 

Fle>:. M. 
======== 

611 
-2100 
-1951 
-1951 

••• -21t)t_) 

611 

DEAD LOAD § 

Ver-tical F. "f<g§ 
=====~=========== 

~5(1(1(1 

::::oooo 
3(1(1(10 

::25(11)(1 

fl.(l(ll)r) 

12(1(1(1(1 

1 :~r)(l(ll) 
4(10(10 
4(1(1(10 

1 :?(H)(l(l 

1:2(10(1(1 

4(1(1(1(1 
:25000 
::::oooo 
30(1(1(1 

:15(1(1() 

Z Di sp. 
====-=:=== 
0.:403(13 
o. 156(1(1~ 
o. 1561)(1.2 
0.240303 
o. 1586il2 
0.:2279~8 

0.227928 
0 .. 158642 
0.158641 
0.~:279.'.28 

0.2~79:28 

0.158642 
0.240::03 
0.15600:? 
0.156002 
0.240303 

-======-==== 
-54~ 

-542 
o 
o 

3tJ'·~ 

C,•l.~ 55 
' ~ , ! . : 
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C U1Et JT ;,e I CJ~I C. E. C.' 
MA'{() 1986 

t1EME<ER Et-ID 
===-====== ======= 

5 14 
15 

6 15 
16 

7 1 
~ 
,J 

8 4 
8 

n 9 7 

1~ 

1(1 12 
16 

11 5 
9 

12 8 
12 

13 5 
6 

14 6 
7 

15 ~ 

' 8 
16 9 

JO 
17 10 

1 1 
18 1 1 

1:...: 
1 '7 ~ --

6 
:o --

7 
21 1 (1 

14 
~~ 1 1 

15 ,_ .:. .. _, 

1•) 
'2 ·l 7 

1 l 

.JOJtH :1 
==::::=o:-:;:::.:= 

1 f _: 

CASE --> o DEAD LOAD § 

t1Et·IBER Et•D-ACT I ONS 

Tm·s. t1. Fle>:. M. Shear F. 
========= ======== ========= 

o -1951 o 
o -1951 1) 

-585 -2100 542 
585 611 51¡~ 

611 584 -4:28 
-611 -1553 -428 
-611 584 -428 

611 -1553 -428 
-611 -1553 428 

611 585 4:28 
611 -1553 428 

-61 t 584 428 
(l -1380 -o 

-o -1380 -o 
o -:i.381) (1 

o -1380 o 
-173 -611 819 

173 3485 819 
(1 ::-::.:::::7 t) 

o 3337 o 
173 3485 -819 
-17~ -611 -819 

173 -611 819 
-173 3485 819 

1) 3337 o 
o 3337 o 

-17~ 3485 -819 
173 -611 -819 
148 -585 65(3 

-1-18 2707 658 
-148 -585 658 

148 2707 658 
-148 2707 -658 

148 -585 -658 
1C.8 2707 -658 

-148 -585 -658 
o ~534 (l 

o =5-34 o 
-o 2534 1) 

(1 2534 1) 

SUF'POr,;T ACTIONS 

'( 1·1oment "l<g-mt§ Vertical F. "Vg§ 
~================ 

(t 

o 
r) 

o 

~==~======~===~~ 

:40::1) 
.:. 1 :~~1:11:¡ 

:. ! :. t_J _1 

.-,:. :·· .. ) 
56 



'1' .; :: ~- ::: :; - .• ' 1 :, ., ,; ;~ :; 
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ClMENTACION C.E.C. 
~1(.\Y(} 1986 

JOINT # 
;;:;:;;;:::;;:;;;:;;::::;;;:;;;:; 

6 
7 
8 
9 

10 
1 1 
12 
13 
14 
15 
16 

X ~1oment • f<g-mt § 

================= 

J 

o 
(l 

o 
o 
o 
(l 

(1 

1) 

o 
(l 

(1 

(l 

' C!iSE -- .> '' 

y t·loment "f<g-mt§ 

================= 
(J 

(1 

(1 

(l 

o 
ü 
(1 

(l 

(1 

o 
o 
o 

DEi-1D LO?\D 

Vertic,:d F. ('~~g§ 

41::'47 
118523 
1185~3 

41247 
41::'47 
1185~3 

1185~3 

41:247 
::4031) 

31 ~(il) 
:=: 1,:2(1U 

:2Li030 
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====~=~============================================================~============= 

tf***•'******'*********'***********''**************'********** 
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NAME OF F'RQJECT 
=============== 

CIMENTACION C.E.C. 

DATE 

(coN l1.é$OIZTE'

j:; 1<'.. T /AA 3 } 

==== 
u MAYO 1986 

Fi\F>AI1ETER 

ú 

METF:IC 
SYSTEM 

Modulus of Elaslicity <E, Gl J::g/cm:: 
·Coord1n,.tes 
Din•ensions <B.~l) 

lncrt1a (1) 

'-rr1ng C. ·<L> 
ror·ces end St10~rs 

i'lcqnen t s 
DtstributecJ lo~ds 
t_ir•ear T~mperature Gr~client per 

Helgl1t of Element 
Coefficient af The~mal Et:pansion 
Di 'E3pl E<c-:n1f?nts 
F·otc.t 1 cw1s 

mt 
cm 
mt4 

: f:glcm 
l'·g 
l:g-mt 
l':g 1 mt 

·····c/mt 
1r·c 
cm 
R?.di E1ns 

c¡n = cent1meters 

mt = Meters 

ú 
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~ PROYECTI~T~S E5TRUCTUR~LES ASOCIADOS S.C. 0 
****'''******'*****l'tl,trt;**~**************rc•:•*~X~f,81~~~~ 

C HIENTt''lC l ON C. E. C. 
t·l(\'.'0 1 9Elb 

ll JO!tHS # SUF'F'OI::TS 

• GEot!ETF~Y § 

E 'l<glcm2§ THER~IAL C. 
==~~======~==;:::================================================================= 

~IE11P u 

" 
- ·- - - --

:¡ 

" 
6 
;> 
8 
'1 

) '-' 
1 1 
J ~ .. 
1 --; -
1 ~ 
J r-_, 

1 ~· 

16 140000 560(1(1 o 

JOINT COORDINATES AND SPRING CONSTANTS 

JOINT # X •mt§ Y •mt§ V •¡-:_g /cm§ 
=========== ;::;;;::;:;;:::;;:;:::;;;::;;;::;;;::;;;::; ======:::::=== =====;::;;;::;;;::;;;::; 

En<i J 
:::::·==-== 

~ 

•--
J 
~ 

-
1 •1 
lS 

1 

" 9 
1 ~ ~ 
~ ,_, 
8 
~ ,_, 
6 -. 
9 

1 

--· 
4 
5 
6 
7 
8 
9 

10 
1 1 

12 
13 
14 
15 
16 

\). 00 
(1.(1(1 
0.00 
0.00 
5.00 
5.0(1 
5. r)(l 
5.01) 

13.00 
1-=:.oo 
13.00 
13.CH) 
18.00 
18.00 
18. (1(1 

113.(1<) 

(1.(10 

5 .. (10 
10 .. 00 
15.00 

(1.00 
5.(10 

10.00 
15.00 
0.00 
5.00 

10.00 
15.(11) 
0. (H) 

5.0(1 
10.00 
15.00 

TYPES OF SECTIONS 

T'YTE # SECTION <B::Hl 
====== :::;:;:;:;:;:;::;:;::;:;:;:::-::;:;:;:;:;:;:;:;:;:;:;:; 

1 40 >: 1 (10 ., 
>: 150, 

MEMBER INFORMATION, oniENTATION ANO PROPERTIES 

End 1"' TYF'E I Fle:: . "ml4§ J Tors. •mt4§ Length 
==:-::== ---- =========-==== ============= ====== 

~ 1 o.o:.::3~:.so (1.(11595730 ~ 00 ~ u o 

- 1 o. (l:: 3::3:. 5(t o. (11595730 ~ .J. 00 
4 1 o. '):.3:::::.so 1).(11595730 ~ (1(1 -'• 

1 ~ o. c~:.:.-:::::-:.so f). 1)1575730 ~ 00 -'• 
1 ·= (). ':l.::-. .:.=-:~-.":5') 1). 1) l ~957::.0 ~ 00 J u o 

16 1 1). (l-_::-.~.33~·50 1). (11~·95730 ~ 1)0 -'• 
~ 1 o. o:::.:.:.:.so (1. Ol.59~i730 ~ 00 ,_, u o 

8 1 o. o::-=:3::-::::so o. (115957::-.o ~ 
U o 00 

1 - 1 o. (l:: :. :::: :. 5(1 o. ') 15957::.0 ~ (1(1 - -'• 
lb 1 o. o:::-;::::::5(, o. 01595730 ~ 

-'• (l(l 

9 1 1). 03.333:.50 (1. (115957:::0 8. (1(1 

1::' 1 o. o::::.-:::.350 o. 01595731) 8. (11) 

6 2 (1. (170::1260 o. (1(1[.9921 9 ~ 00 -'• 
7 ~ r). (17031260 (l. 00699219 5 .. #(1(1 ~ 

:::: ., 
'). 070:.1 ::::61) o. (1•)699::' 19 ~ 00 ~ -'• 

1 (l 2 o. 07031::60 o. (1(1699219 ~ 1)1) '. 

t(lr)(l 

2000 
~000 

100(1 
2600 
'5~00 

5200 
2600 
~6(10 

5:200 
5~00 

~6(1(1 

1000 
~(lOO 

2000 
1000 

SIN 
===== 
1 .000 
1. 000 
1. 000 
1 . 000 
1 .000 
1 • (10(1 
o.ooo 
o. 000 
o. 000 
o. (l(l(l 
0.000 
0.000 
1 . 000 
1 " (11)1) 

1 . (1(1(1 60 
l .00(1 

cus 
===== 
o.ooo 
0.000 
o. (100 
0.(1(1(1 
0.(1(10 
o. (1(10 

1 • •)(1(1 

1 . 000 
1 • (H)(J 

··o o 
)(> 

1 • (I(H) 

o. (1(1(1 

o.ooo 
0.000 
0.000 



t·1Et-1B ll 
====== 

17 
18 
1'1 
::o 
:::'1 
~-, 

~-....:. _, 

:::'4 

CJt·1EIHACll11·1 C. E. C. 
i·léo '.'0 19E3b ' GEOI1ETRY ~ 

t1EI1BER H<FORMATION, ORIENTATION AND F'ROF'EF;T I ES 

End J 
===== 

10 
11 
~ 
L 

_, 

10 
1 1 

6 
7 

End f•: 
====== 

1 1 
1:::' 

6 
7 

14 
15 
10 
1 1 

JOINT # 

======== 
4 
9 

16 

TYF'E 
----

:::' 
~ -
:2 .., 
~ 
L 

2 
:2 
~ 
L 

I Fl e;:. 1 'mt4§ 
====:..========= 

0 .. 07031260 
0.070:::1260 
0.070:::1:260 
0.070:::1:260 
0.07031260 
0.07031:260 
0.07031260 
(1.07031260 

RESTRICTED 

X Rot. 
======= 

o 
(l 

o 

J Tor-s. 'mt4§ 
============= 

0.00699:::'19 
0.00699219 
o. (11)6992 19 
0.00699219 
0.00699219 
0.00699219 
0.00699219 
o. 00699219 

JOltHS 

Y Rot. 
======= 

o 
o 
o 

Length Slt·1 
=====:::= ===== 

5. (1(1 1. 000 
5.00 1 • t)(l(l 

5.00 0.000 
5.00 ü.OOO 
5.00 0.000 
5. (l(l 0.000 
8.00 (l • (lt)(l 

8. (11) 0.000 

Z Disp. 
:::======== 

(1 

o 
(> 

cm_: 
====== 
(>. (l(H) 

0.0(1(1 
1 • (1(10 

1. 000 
1. 000 
1 • (H)(I 

1. 000 
1. 000 
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CHlENTACION C. E. C. 
~lAYO 1986 
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* * * * 
f * * * 
j. :t ll' * 
* * * * 
* * * * 
* * * JI. 
j' * * * , * * * 
* * * * * * * * 
* * * * 
* * * * +f***'*********'*****+********************************+****************''**+ 
* * * * * * * ll' 
* * * * 
* * * * 

* 
* 
* 
* 

* * * 
* * * * * * 

j * * * 
t * * * 
•et'*''*'**'*********+********************************•********~*~*********+ 
*· :t. * * 
j * * * 
t * * "' 
* 
* 
* 
* * * 
* 
' 

* * 
* 
* 
* 
* * 
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ClMENTACION C.E.C. 
M?YfO 1986 CASE 

JOINT LOADS 

u 

":- o DEAD LCIF\D 

JOINT ti X Moment o¡zg-mt§ Y Moment •r::g-mt§ 
======= 

1 
" '"' -
4 
5 
6 
7 
8 
9 

10 
1 1 
1::2 
13 
14 
15 
16 

JOIIH # 
===:==== 

1 
:: -
4 
~· -· 
" 7 
fJ 
9 

tn 
1 1 
1:2 
1 3 
14 
15 
lb 

f·IEI'18ER 
=====:=== 

1 

-·-· 
•1 

EIW 
=====:o== 

--· 
4 

1-::: 
14 

(l 

o 
o 
(J 

o 
o 
(1 

o 
(1 

o 
o 
(1 

o 
(1 

(1 

o 

================= 
(1 

(1 

o 
(1 

(1 

1) 

o 
o 
o 
(l 

o 
o 
o 
(1 

o 
(1 

JOINT DISPLACEMENTS 

X Ro t. y Ro t. 
==:;;::===== ======== 
1),(11)0713 -0.000724 
O.OU0446 0.001638 

-(1, I)(H)446- o . o o 1 6::.8 
-0.00071::; -0.000724 
-1).1)(11757 -0.(101)544 
-o. 01)09~1 0.001054 

0.(lc)(l9=1 0.001054 
(l, (H)1757 -0.000544 

-(l. l)f) 1 757 0.000544 
-o. (J(l•)9= 1 -0.001054 

(l, (l(li)S':=' 1 -o. 001(154 
(1. ') 1)1757 (l. (H)(l544 

o. (1(1(1713 0.0(10724 
o. (11)(l'l46 -(1. (11) 16 38 

--(l. (1(H)4 4t, -0.001638 
-o. (11:10713 o. l)(lt)7:24· 

11EM8ER END-ACTIONS 

Tors. M. 
======== 

Fle>:~ 11. 
========= 

44•)6 
-9389 
-8:::2~ 

-8331 

================ 

\ 

z 

250(l(l 
30(1(10 

30000 
:25(100 
4(,000 

1'20000 
1:20000 

4 1)000 
4 (H)(H) 

1 20(11)(1 

1 :2.0000 
4(l(l!)(l 

~5000 

::;(10 1)0 
3(1(lUÜ 

:::5000 

Disp. 
======== 

1 9. 874501) 
19.523200 
19.523:::;1)(1 
19.874700 
19.50490(1 
20.::?6::700 
~0 • .'26:280(1 
19 o 5 1)4900 
1 9. 5(14 S1(H) 

2•). :26:::;700 
~o. ~6:.'700 

19.504900 
19. 8746(11) 
19.5~~:200 

19. 5:~--::.:oo 
19.8746UO 

Shear- F. 

========= 
-::!759 
-2759 

-2 

-4:2::2 
42::2~ 

(l 

-t) 

Ll22~ 

-4222 
-940~~ :;::764 

4
~~.., 

~~L 

-4:;:?2 

4419 
•1410 

-9-:":9-::: 

:C7 64 63 
-2761 
··:2761 



ClMENTACIDN C.E.C. 
~1FoYO 1986 

t1Et18ER 
======= 

~ _, 

6 

.., 
' 

8 

9 

1 o 

1 1 

1~ 

13 

1 4 

l 5 

16 

17 

18 

19 

~(1 

:'1 

.,~ 

-~ 

~-- _, 

:?4 

1 

END 
======= 

14 
15 
1 e· _, 
16 

1 
5 
4 
8 
9 

13 
12 
16 
~ 

'""' 9 
8 

1:2 
~ 

'""' 6 
6 
7 .., 
' 
8 
9 

1(1 
1(1 

1 1 
1 1 
12 
~ 
~ 

6 

"' 7 
10 
1'1 
1 1 
15 

6 
1•) 

7 
1 1 

(l 

(1 

o 
o 

CASE ··.. o 

11EMBER END-ACTIONS 

Tm- s. ~1. F 1 e>:. M. 

======== ======== 
o -8327 
(l -8327 

-422:2 -9394 
4...,....., ...... 

...... ..:...L 4412 
4414 4210 

-4414 77583 
-4414 42:27 

4414 -7599 
-4415 -7592 

4415 4221 
4414 -"7594 

-4414 4'"''"'""' "'-"'-~ 

-o -6341 
o -6343 

-o -6344 
(1 -6341 

-1251 -4394 
1~51 37313 

o 36246 
-o 36282 

1~51 37349 
-1:251 -4430 
1~51 -440.2 

-1251 373~0 

-o 36:'64 
o 36263 

-1251 373:20 
1~51 -44(H) 

1<)71 -4206 
-1071 =7182 
-1071 -4236 

1<)71 .272l:2 
-1 •)7 1 27179 

1071 -4201 
1071 27181) 

-1 <)71 -420'2 
-o 25947 

t) :25949 
-o =5954 
o ~5940 

SUF·F'ORT ACT !Dt-lS 

Y Moment "Vg-mt§ 
==~===~========== 

o 
o 
o 
o 

DEAD LO(~D § 

Shear F. 
======== 

o 
(1 

:'761 
:C761 

-2359 
-2::::59 
-:2365 
-~365 

~362 

2362 
:2363 
:2363 

-o 
-o 

(1 

o 
8341 
8341 

7 
7 

-8356 
-8356 

8344 
8344 

-o 
-(1 

-8344 
-8344 

6278 
6278 
6:29(1 
6:C90 

-6276 
-6276 
-6276 
-6276 

o 
o 

-2 _ . ., 
~ 

=~===-=====·====-==== 
198T5 
39046 
39046 
19875 64 



j 

CIMENTACION C.E.C. 
MAYO l 9EIS CASE --> • 

SUF'F'ORT ACTIONS 

JOINT # 
======== 

6 
7 

8 
9 

10 
1 1 
1:::' 
13 
l 4 
15 
16 

X Moment ·~g-mt§ 

================= 
o 
(l 

o 
(! 

o 
(1 

(1 

o 
(1 

o 
o 
o 

Y Moment "Kg-mt§ 
================= 

(1 

(1 

o 
(1 

(1 

o 
o 
o 
(1 

o 
o 
(1 

DEAD LO~;D 

=============~~= 

5071::. 
105366 
105367 

50713 
5071::": 

1 1)5366 
105366 
~·0713 

19875 
39(11\6 
::::~046 

19875 

65 
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DA ro S ; 

é J E S 1, 4, A , .D : 40" lOO 
·€Jé5 ?,3,.o,c:zs.lso 
MODuLO OE R~ACC!OI'I:I,.DT/./'00 . ~ 

0 

A 

,, 

R.ETICUC.A. QE" CIMENTACION 

o 
¿O· 



CII1DH?',Cl0t'~ C.E..C. 
11A\'O l 986 

p~n/1,. t.A 32. ALTEt:1..1r .. jiVA) 

============~================================================================= 

t·1Et18Er; H: 1 

Tu 
r-1,_·
t·1u + 

As
As+ 
As m 

X 

vu 

End 1 
====== 

6--~ _, _ ...... 
(1 

6609 
4138 

0.(1(1 

1. 83 

0.00 

1 • os 
E!PtR ~ ti _, :2ct,3(l 
BAR. ~.t 4 ¿¿~::o 

Sec. 1 
===== 

C) 

402:2 
4138 

0.00 
1. 11 

0.63 

1. 08 
:¿tt3(1 
2b.30 

Sec.2 
===== 

(1 

14-::6 
4138 

0.00 
0.40 

1. 25 

1. 08 
:24131) 
2tt:::o 

SCCTIOt~ : 40 x 100 

====== 

1151 
o 

4138 

0.32 
0.00 

1. 88 

1. (>8 
2é30 
2á30 

Sec.4 
===== 

'3737 
o 

4138 

1. 03 
0.00 

12.80 
2.50 

1. 08 
:2~3(1 

2á30 

Sec .. 5 
===== 

6324 
o 

4138 

1. 75 
0.00 

1. 88 

1. 08 
2~30 

2é.3 1) 

Sec.6 
===== 

8910 
o 

4138 

2.47 
0.00 

1. 08 

2.330 

5.00 

Sec.7 End 
===== ====== 
11496 

o 
41:::8 

3.20 
0.00 

0.63 

1. 08 

2.3.30 

6332 
14083 

o 
4138 

3.93 
0.00 

0.00 

1. 08 
2a3o 
2.330 

==~=========================================================================== 

t1Er18ER #: 2 

Tu 
~1u

~1u+ 

\.'u 

As
As~ 

{)==m 

X 

End 
====== 

(l 

1 ~·18~ 
1) 

--· 
3.48 
o .. (J(l 

IJ • (H) 

vu (l. 0(1 
p(:',F· a t1 3 t4 a r, 
E>l',r::. 1t 4 N. R 

Se e. 1 
====== 

1:'484 
1) 

.:..~ 

3.48 
o .. (J(l 

0.63 

(l.(l(l 

N.R 
N.R 

Sec.:2 
===== 

1~486 
f) 

3.48 
0.0(1 

(l.(l(l 

N.R 
H.R 

SECTION : 40 x 100 

C' -~ec. _. 
===== 

1~408 
1) 

3. 48 
0.0(1 

1. 80 

o. (1(1 

N.R 
N. F\ 

Sec.4 
===== 

12490 
(1 

3.48 
0.00 

12.8(1 
2.50 

(1.(11) 

N.R 
N.R 

Sei:.5 
===== 

12491 
(1 

·-' 

3.48 
0.00 

1. 88 

(1.00 
N.R 
N.R 

LD<GTH 

Sec.6 
===== 

12493 
(l 
__ , 

3.48 
(1.(10 

(l.(l(l 

N.R 
N.R 

5a00 

Sec.7 End 
·===== ====== 

1:2495 
1) 

·-' 

3.48 
0.0(1 

0.63 

0.00 
t~. R 
N.R 

o 
12497 

o -__ , 

3.48 
0.00 

O. (JO 

0.00 
N.R 
t<. R 

=~~~'==~~=~==~================~===~=~========================================== 

Tu 
t-1u-
11u +

\..'u 

-./1_1 

t·1EI1[>ER li: _, 

End 
========= 

,---u-·-·-· 

1 ~ 1 <.•:::. 
(l 

~1'16 

: .• e; ·1 
o. (1!) 

0.(1(1 

Se e. 1 

11511 
(l 

'1146 

::..~o 
(1.(1(1 

o. 6:::. 

1 o ')8 
~t~-=:o 

::·; .. 3(1 

Sec.~ 

===== 

8920 
(1 

'1146 

:'.48 
(1.(1(1 

1 o 1)8 

SECT!ON : 40 u 100 

Sec.::: 
====== 

6-::28 
o 

4146 

1. 75 
0.0(1 

1.88 

1. 08 

Sec.4 
====== 

3737 
(1 

4146 

1. 03 
(l.(l(l 

12.80 
:2 .. 50 

1. 08 
2a3o 
22.-:;r) 

Sec .. 5 
===== 

1145 
o 

4146 

0.32 
0.00 

1.88 

1. 08 
22t30 
2Eo30 

LENGTH 

Sec.6 
===== 

1) 

1446 
4146 

0.00 
t). 40 

1. 08 
~J\30 

~t, 3 1) 

5.0(1 

Sec.7 End 4 
===== ====== 

<) 

4038 
4146 

0.00 
1. 12 

0.63 

1. 08 

6333 
o 

6629 
4146 

0.00 
1. 84 

0.00 

-' 1.08 
67 2~30 

:Zt130 
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PRUl'ECT!STAS EST~UCTU~ALES ASOCIADOS S. C. 

cnlErn~·,cror~ c. E. c. 
t·lA'{O 1986 

===~=~========;============================================================~==== 

Tu 
~lu-· 

l'iu+ 
' .. /u 

As
(ls+ 

As m 
X 

vu 

End 13 
====== 

6::33 
(1 

6615 
4141 

0.0(1 
l. 83 

0.(1(1 

1 • OE) 
BAF:. # 3 :;:'-"<30 
BAR. # 4 :::·a30 

4 

Sec.1 
===== 

o 
4027 
4141 

0.00 
l. 11 

0.63 

1.08 
2á30 
~l\30 

Sec.= 
===== 

(l 

14::::9 
4141 

0.00 
0.40 

1. 25 

1. 08 
2a3o 
2c:\30 

SECTION : 40 x 100 

Sec.3 
===== 

1150 
o 

4141 

0.3:2 
0.00 

1.88 

1. 08 
.'2.33(1 

~a3o 

Sec.4 
===== 

3738 
o 

4141 

1. 03 
(1.00 

1::C.80 
2.50· 

1. 08 
2.330 
2A30 

Sec.5 
===== 

63:26 
(1 

4141 

1.75 
o.oo 

l. 88 

1. 08 
2a3o 
:2á30 

LEN8TH 

Sec.6 
===== 

8914 
o 

4141 

2.48 
o.oo 

1 "~ • ...:....J 

1. 08 
2i\30 
2a0o 

5.00 

Sec.7 End 14 
===== ====== 

11502 
o 

4141 

3 • .'20 
o.oo 

1).63 

1. (J8 
2á30 
2830 

14090 
o 

Lf 141 

3.93 
(1.00 

0.00 

1. 08 
2a3o 
~a3o 

===========~================================================================== 

~1Et1BER #: 5 

Tu 
~1u

~1u+ 

V u 

As-
ns+ 
r~sm 

X 

End 14 
====== 

o 
1::C490 

o 
(1 

3. 48 
0.00 

0.00 

vu ü. (lr) 

[!?'if\. t-t -::-: N. R 
E<I',R. H 4 ti. n 

Sec.l 
;:::;==== 

1::::490 
o 
(1 

3.48 
(l.(l(l 

0.6:. 

t). (l(l 

,.~. r; 
t·l. R 

Sec.:= 
===== 

12490 
(1 

o 

3.48 
0.00 

(l.(lü 

N.R 
t>~ • r;; 

SECTION : 40 x lOO 

Sec.3 
===== 

l::C49•) 
(l 

(l 

3.48 
0.00 

l. 88 

0.00 
N.R 
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3545 

0.70 
0.00 

12.80 
2.50 

0.92 
2B.30 
2A30 

Sec.5 
===== 

314 
o 

3545 

0.09 
0.0(1 

1.88 

0.92 
2t330 
2a::o 

LENGTH 

Sec.6 
====:-::= 

1) 

1902 
3545 

0.00 
0.5.:2 

1. 25 

0.92 
2a3o 
2A30 

5.00 

Sec.7 End 16 
==:::== ====== 

(1 

4117 
35~15 

(1.00 
1. 14 

0.63 

0.9:2 
::a3o 
:2á30 

t-6:2~ 
1) 

6332 
"3545 

(l • (H) 

1. 75 

O. (lO 

0.9::' 
2a::.o 
:283(1 

=======;;::======;;::=============================================================== 
t1E~1BER !1: 11 

End 5 
=~===== 

TLI o 
Mu- 951 ': 
t'1u + O 
'../u (1 

As- :2~64 

As+ O. 00 
Pis m 

X u~ 0(1 

vu i). (11) 

E<AF:. ti -::; t<. F 
F<Aí;. H 4 t·l. F 

Se e. 1 
===== 

9~12 

(l 

o 

::'.64 
0.(1(1 

1. 00 

0.00 
N.R 
N.F 

Sec.:: 
===== 

951:: 
o 
(1 

:C.64 
(1 • (H) 

:2.(1(1 

(1.00 
N.R 
N.F 

SECTION : 40 N lOO 

Sec.3 
===== 

9513 
(l 

(l 

::'.64 
0.00 

3.00 

(l.(l(l 

N.R 
1<. R 

Sec.4 
===== 

9513 
1) 

(l 

~.64 

(1.(10 

1~.80 

4.00 

0.00 
N.R 
~~. R 

Sec.5 
===== 

9513 
1) 

o 

2.64 
0.00 

3.00 

0.00 
N.R 
t·l • ¡;; 

LEI\IGTH 

Sec.6 
===== 

9514 
o 
o 

2.64 
0.00 

:2.00 

0.00 
t~. R 
~~. F,; 

8.00 

Sec.7 Ene' 9 
===== 

9514 
o 
o 

::'.64 
0.00 

1. 00 

0.00 
N.R 
~l. R 

o 
9514 

1) 

(l 

~.64 

0.00 

0.00 

0.00 
N.R 
N.R 

===~~~=~=====~~====================~============:-:======~========================= 

t·1EI1BER 11: 1 ::' 

T•.• 
t·1u

t·lu ' 
'·!u 

As·-
0s-+
n::m 

y 

Er.d O 
-==-==== 

(1 

9~16 

(l 

1 

::'.64 
0.0') 

'1'-' r).r)(l 

E•Ar:. # -::; IL R 
r·r,r.·. t• ·1 11. r' 

Sec.l 

9516 
(l 

1 

:2.64 
(J. t)(l 

1 • (ll) 

0.00 
N.R 
N.R 

9515 
(1 

1 

2.64 
o. 0.1) 

::.oo 

o. (1(1 

N.R 
t J. f.: 

SECTION : 40 " 100 

Sec.3 
===== 

9514 
o 
1 

2.64 
0.00 

3.00 

•). 00 
N. F\ 
rl.P 

Sec.4 
===== 

9514 
o 
1 

2.64 
0.00 

1::'.80 
4.00 

•). 00 
f.l.R 
~~. R . 

Sec.5 
===== 

9513 
o 
1 

2.64 
0.00 

3.00 

0.00 
N.R 
n. F; 

LEt~GTH 

Sec.6 
===== 

9512 
o 
1 

2.64 

8.00 

Sec.7 End 12 
===== ====== 

9512 
(l 

1 

~.64 

o 
9511 

o 
1 

(1.00 0.«)0 ) 
70 

2. 0(1 (' 1 • (H) e) • (l(J 

·O. üO 
. ~~. R 
N.n 

0.00 
~~. R 
t·l. F: 

o.oo 
1·1. r; 
1·1. F: 
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=;==========================================================~=========~====~=== 

Tu 
~1u

t'1u-t 
\/u 

As
As+ 
As m 

X 

VLI 

BAR. 
BAR. 

# 3 
# 4 

~1EMBER #: :22 

End 11 
====== 

1606 
o 

40769 
9414 

0.00 
7.58 

0.00 

:2.58 
2~30 

~a3o 

Sec. 1 
===== 

(l 

34885 
9414 

0.00 
6.46 

0.63 

2.58 
2.330 
2i130 

Sec . .2 
===== 

(¡ 

29001 
9414 

0.00 

1. 25 

2.58 
:2.330 
2á30 

SECTION : 25 x 150 

Sec.3 
===== 

o 
23117 

9414 

0.00 
4.25 

l. 88 

2.58 

2830 

Sec.4 
===== 

o 
17233 
9414 

0.00 
.3. 16 

12.17 
2.50 

2.58 

Sec.5 
===== 

1) 

11349 
9414 

0.00 
2.07 

1.88 

~.58 

2~30 

2830 

LENGTH 

Sec.6 
===== 

1) 

5465 
9414 

0.(1(1 

0.99 

:2.58 
2A30 
:2c330 

5.00 

Sec.7 End 15 
·===== ====== 

419 
o 

9414 

0.(18 
(l.(l(l 

0.63 

:2.58 
2t:,30 

1606 
6303 

1) 

9414 

l. 15 
0.00 

0 .. 00 

2.58 
283(1 
2á.30 

====================================================================;========= ,J 

'MEMBEn #: ~....... _. 

ILI 

t·1u
~1u+ 

\.'u 

¡:¡s
As+ 

t''Sf11 

X 

End 6 
======== 

(l 

(l 

389:::'1 
(1 

O.Oü 
7. ::. 

0.00 

YLI (l. (1!) 

p;,rc:. H -::. N.n 
Ft1:'!F.;. ff 4 N. n 

Se e. 1 
====== 

o 
389:::'1 

(1 

0.(11) 

7 . .:2-:: 

1. t)(l 

(1. (l(l 

N.R 
N.R 

Sec.:: 

o 
38921 

o 

(l.I)(J 

1) .. 1)1) 

N.R 
N.R 

SECTION : 

Sec.3 
===== 

o 
3892= 

o 

0.0(1 

7.23 

:::.oo 

1). (l(J 

N.R 
N.R 

}( 150 

Sec.4 
===== 

.(l 

3892:2 
o 

0.00 
7 .. 23 

12. 17 
4.00 

0.01) 
N.R 
N.R 

Sec.5 
·===== 

(1 

389.2~ 
(1 

0.00 
7.23 

3.00 

0.00 
N.R 
N.R 

LENGTH 

Sec.6 
====:::: 

(1 

:::89~2 
(l 

(1.(1(1 

2.00 

0.(1(1 

N.R 
N. F~ 

8.00 

se·c.7 End 10 
===== ====== 

(1 

389~3 
(1 

(1.(11) 

7.:23 

1. (11) 

(1.(1(1 

N.R 
N.R 

o 
o 

38923 
o 

0.00 
7.~3 

0.00 

0.00 
N.R 
N.R 

=~=~=~========================~================================================= 

MEMBER !t: ::?4 

Tu 
t·1u
t·1u+ 
V u 

{)e;-

X 

End 7 
====== 

•) 

o 
:::8931 

·-· 

o. •)(1 

7. :2::. 

YU (). Ü 1) 

['(:F:. 11 ,. tl. oi 
E:?;R. 1~ ~ 1<. p 

Se e. 1 
===== 

o 
3fl929 

_, 

ü. (1(1 

7 .. :23 

1 . (1(1 

0.00 
t..:. n 
1". R 

Sec.2 
===== 

7 

·-' 

0.00 
7.'2-:. 

(l. 00 
t·l. R 
t". R 

SECTION : 25 t: 150 

Sec.3 

_, 

1). (1(1 - ~/ ..... :..~ 

:::.oo 

0.00 
t·l. R 
t•l. R 

Sec.4 
===== 

(1 

38921 

0.00 
7.23 

12. 1 7 
4.00 

0.00 
N.R 
N.R 

Sec.5 
===== 

(1 

~8918 

·-· 

0.00 
7.23 

::..oo 

o.oo 
N.R 
N.R 

LENGTH : 

Sec. 6 · 
===== 

(1 

38916 
·-· 

1). (11) 

7.:23 

:2.0(1 

0.0(1 
N.R 
N.R 

8.(!0 

Sec. 7 End· 11 
===== ====== 

o 
38913 

0.00 
7.23 

1 • 0(1 

(l.(l(l 

N.R 
N.R 

(1 

o 
38910 

3 

0.00 
7.23 

71 o. 1)(1 

r). 00 
t·l. R 
N.R 
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~1Et-1BER 11: 1 9 

Tu 
t·1u
~1u+ 

V u 

As
As+ 
{~sm 

End 2 
====== 

1606 
631)9 

(l 

9417 

1. 15 
o.oo 

0.00 

vu 2.58 
[lAF\. ff 3 ~~ 3(1 

BAR. ll 4 :'a30 

Sec.1 
===== 

4:'4 
o 

9417 

0.08 
0.00 

0.63 

2.58 
2a3o 
2b.30 

Sec.:2 
===== 

o 
5461 
9417 

0.00 
0.99 

l. 25 

2.58 
2a3o 
2A30 

SECTION : 25 x 150 

Sec.3 
===== 

o 
11347 
9417 

0.00 
2.07 

1. 88 

2.58 
:2A30 
2t:\3(l 

Sec.4 
----------

o 
17232 
9417 

0.00 
3. 16 

12. 17 
2.50 

2.58 
2A30 
2a3•:> 

Sec.5 
===== 

o 
23117 

9417 

0.00 
4.25 

1.88 

2.58 
22.30 
2830 

LENGTH 

Sec.6 
===== 

(l 

29003 
9417 

0.00 
e:- '7 c:
..J. ·-'..J 

1. 25 

2.58 
2a3o 

5.00 

Sec.7 End 6 
===== ====== 

(l 

34888 
9417 

0.00 
6.46 

0.63 

2.58 
2c330 
2l\30 

1606 
o 

40773 
9·117 

0.00 
7.58 

0.00 

2.58 
2A30 
2é31) 

============================================================================== 
~1Et·1BER #: :'0 

Tu 
~1u-

1"1 u .f

'Ju 

As
As+
(.\sm 

X 

End 

16<)6 
6~.55 

(1 

94-:.5 

1 • 1 6 
o. (l(t 

o. (J(I 

vu :.58 
[1?\r.:, ti :, ~c\3(1 

r:rAR. # 4 ¿a:.o 

Sec.1 
===== 

il58 
o 

9'l35 

0.08 
0.00 

0.63 

~.58 

::'830 

Sec.~ 

===== 

(l 

5439 
9435 

0.1)0 
0.99 

~.58 

~a:::o 

SECTION : 25 x 150 

Sec.3 
===== 

o 
11335 

9435 

(1.(1(1 

2.07 

1. 88 

:2-~ 58 
~á-::0 

:a::o 

Sec.4 
===== 

o 
1723~ 

9435 

0.00 
3. 16 

12. 17 
2.5(1 

~.58 

2830 
2a3(1 

Sec.5 
===== 

(l 

23128 
9435 

0.00 
4.25 

1.88 

2.58 
2830 
2~\ 30 

LENGTH 

sei:.6 
===== 

(1 

::9025 
9435 

0.00 
5.36 

1. 25 

2.58 
:;a3o 
~é30 

5.00 

Sec.7 End 
·===== 

o 
349== 

9435 

0.00 
6.47 

(1.63 

:2.58 
2a3o 
2a3o 

1606 
o 

40818 
9435 

0.00 
7.59 

o.oo 

2.58 
~a3o 

2830 
===~======~=~===================~============================================= 

MEt1BEf': H: :' 1 

fu 
r·1u
Mu+ 
V u 

r~s

{ts+ 

nsrn 

End 1 r) 

==:'=':"'== 
16')6 

1) 

4 1)768 
9414 

•). (11) 

7.58 

X (1, r)t) 

."U =·.53 
FiAR. H -=:; :;.:,(l 
[l(,r::. ~t .~ ~>'<~r) 

S se. 1 
===== 

1) 

34884 
9414 

(1. (H) 

6.46 

0.63 

:2.58 
2..t30 
~b~'~' 

Sec.~ 

===== 

(l 

29001 
9414 

0.00 

1. 25 

2.58 
2830 

SECTION : 25 x 150 

Sec.::: 
===== 

(1 

23117 
9414 

(1.(10 

4.:25 

1. 88 

2.58 
2t\30 

Sec.4 
===== 

(1 

17233 
9414 

0.00 
3. 16 

1:'.17 
:2.5(1 

2.58 
2~\30 

~?.:::o 

Sec.5 
===== 

(l 

11349 
9414 

0.00 
2.07 

1.88 

2.58 
2~30 

LEt~GTH 

Sec.6 
===== 

1) 

5465 
9414 

0.00 
0.99 

l. 25 

:?.58 
2&30 

5. (H) 

Sec.7 
----------

418 
o 

9414 

End 14 
====== 

1606 
6302 

(1 

9414. 

0.08 1 "'; 
0.0072 ( 

0.63 

~ .. 58 
~¿.::;(1 

~ tt, 3') 

0.00 

2.58 
~tt30 

. :2~:.(1 
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===========================~========================================~=~======= 
t·1Et·1BER #: 16 

Tu 
Mu
Mu+ 
V u 

As
As+ 
As m 

X 

Vtt 

End 9 
====== 

1877 
6603 

(1 

12517 

1. ~(> 
(l. (lr) 

0.00 

::..43 
E<AF,, # 3 ~á30 

B~;R. # 4 2a3o 

Se e. 1 
===== 

o 
1:220 

12517 

o.oo 
0.~2 

0.63 

3.43 
2a3o 
:2á30 

Sec.2 
===== 

o 
9(>43 
1~517 

0.00 
1. 65 

1. 25 

3. 43 
2830 
2a3o 

SECTION : 25 >: 150 

Sec.3 
===== 

o 
16866 
12517 

0.00 
3.09 

1.88 

3.43 
2a3o 
2á30 

Sec.4 
===== 

o 
24689 
12517 

0.00 
4.54 

1:?.17 
2.50 

·3. 43 
2830 
2A3ü 

Sec.5 
===== 

(1 

32512 
12517 

0.00 
6.01 

. 1. 88 

3.43 
223(1 
2A30 

LENGTH 

Sec.6 
===== 

o 
40335 
12517 

O. (JO 
7 .. 50 

1. 25 

3.43 
~a3o 

2cl30 

5.00 

Sec.7 End 10 
===== ====== 

1) 

48157 
12517 

0.00 
9.00 

0.63 

3.43 
::a0o 
.2a3o 

1877 
1) 

55980 
12517 

o. •)0 
10.52 

0.00 

3.43 
2a3o 
:2a:::o .~ 

=======~===========~=============================================~==~========= -·~ 

~1E~1BER #: 17 

Tu 
t·1u
r·1u+ 
\.'u 

t-ls-
1\s +

Asm 

End 10 
======= 

o 
o 

54-:.'76 
o 

0.(1(> 

10. =1 

X 0.0(1 

vu t). (l(l 

81\F:. # 3 N.R 
BAR. 11 't N. R 

Se e. 1. 
===== 

(l 

54396 
o 

0.00 
10.:21 

0.63 

0.00 
N.R 
N.R 

Se e . .'2 
===== 

(l 

54396 
o 

0.01) 
10.:21 

l . 25 

(1. 00 
N.R 
N.R 

SECTION : 25 >: 150 

Sec.:. 
===== 

(1.(10 

10.21 

1. 88 

(l. (JO 

N.R 
~1. R 

Sec.4·· .. Sec.5 
===== ===== 

o 
54395 

o 

0.00 
10.21 
12. 17 
~.50 

(1.(11) 
N.R 
N.R 

o 
54395 

o 

(1.00 
10.21 

1.88 

0.00 
N.R 
N.R 

LENGTH 

Sec.6 
===== 

o 
54395 

1) 

0.00 
10.21 

1. 25 

0.00 
N.R 
N.R 

5. O•) 

Sec.7 End 11 
===== ====== 

1) 

54395 
o 

0.00 
10.:?1 

0.63 

0. (H) 

N.R 
N.R 

(l 

(1 

54395 
o 

0.00 
10.:?1 

0.00 

0.00 
N.R 
N.R 

=====~======================================================================== 

Tu 
~lt.t -· 

1·1u '· 

·(.j:_:m 

). 

t·1H18ER #: 18 

End 1 1 
====-=== 

. 1077 
(1 

55'78(1 
1:516 

r). •)(l 

1t). 5:2 

' . 1 t -· 

Sec.l 
===== 

(l 

"-181 57 
1::516 

u.oo 
9. (l(J 

O.h-:. 

-_-o: - 1 ~·. 
r ~ _' =--· '• l 

Sec.'2 

') 

4•)-::::.s 
1:516 

(1.0(1 

7.5(1 

~ ,, ~ 
- " '1 -· 

-,-, 

SECTION : 25 x 150 

Sec.3 
===::"!= 

1~516 

0.00 
6.01 

1. 88 

Sec.4 
===== 

(1 

24690 
12516 

o. •)0 
4.54 

1 ::'. 17 
2.50 

.:: . ~~ ·::: 
2,."\ ~~·:l 
·.··.\ -"·'· .. 

Sec.5 
===== 

o 
16867 
12516 

0.00 
3.09 

1. 88 

LENGTH 

Sec.6 
===== 

(> 

9045 
12516 

0.00 
1.65 

l. 25 

:::.43 
:~a::.o 

·::_:.¡-, ·~(_) 

5.00 

Sec.7 End 12 
===== ====== 

o 
1~':"~ 

12516 

1877 
6601 

o 
1~516 

0.00 1.~0 

(1.2:: (1.00 

73 
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ME~lBEF< 11: 13 

End 5 

====== 
Tu 1877 
1'1u-- 6590 
t·1u+ O 
V u 1:251:2 

As- 1.20 
As+ 0.00 
As m 

X O. Ot) 

vu ::.43 
BAR. # 3 ::a30 
BAR. 1! 4 ~á30 

Sec.1 
::::::::::::;::;::;:: 

(l 

12:::0 
1251:2 

0.00 
0.22 

0.63 

3.43 
~A30 

2A30 

Sec.2 
===== 

o 
9050 

1::512 

0.00 
1.65 

3.43 
2A30 
2ti30 

SECTION : 25 x 150 

Sec.3 
===== 

o 
16870 
12512 

0.00 
3.09 

1. 88 

3.43 
2A30 
2A30 

Sec.4 
===== 

o 
24690 
12512 

0.00 
4.54 

12. 17 
2.5(1 

3.43 
2A30 
2A30 

Sec.5 
===== 

o 
32510 
12512 

0.00 
6.1)1 

1.88 

3.43 
2a::;o 
22.30 

LENGTH 

Sec.6 
===== 

o 
40330 
1251:2 

0.00 
7.50 

1. 25 

3.43 

2A30 

5.00 

Sec.7 End 6 
===== ====== 

o 
48150 
1:?51:? 

1). ')0 
9.00 

0.63 

3.43 
2a3o 
2.3.30 

1877 
o 

5597(1 
12512 

(1.1)(1 
10.51 

o.oo 

3.43 
2é3(1 
2a:>o 

=~=====~====================================================================== 

t1EMBER #: 14 

Tu 
~lu

~1u + 
V u 

As
A~~.._ 

r:tsrn 

X 

End 6 
====== 

o 
o 

54369 
1 1 

(1. (l(l 

1 o. 2f~l 

(l • (1!) 

vu (J. 0(1 

Bf,G:. # 3 N. R 
E<I',F-:. # 4 N. R 

Sec.1 
===== 

o. (1(1 

10.~(1 

u.63 

ü.OO 
N.R 
N.R 

Sec.2 
===== 

(1 

54382 
1 1 

0.00 
10. ~1 

0.00 
N.R 
~~. R 

SECTION : 25 x 150 

Sec.3 
===== 

o 
54389 

1 1 

0.00 
10.:21 

l. 88 

(1.0(1. 

N.R 
N.R 

Sec.4 
===== 

o 
54396 

11 

0.(1(1 

10.21 
12. 17 
2.50 

0.00 
t-J. R 
N.R 

Sec.5 
===== 

o 
54402 

11 

0.0(1 
10.21 

1.88 

0.(10 
N.R 
N.R 

LENGTH 

Sec.6 
=-==== 

(1 

5441)9 
11 

ü.UO 
f0.:21 

1. :25 

o.oo 
N.R 
N.R 

5.00 

Se e. 7 Er 7 
===== 

o 
544~6 

11 

0.00 
10.~1 

0.63 

0.00 
N.R 
N.R 

o 
o 

54422 
11 

0.01) 
10.:21 

0.00 

0.00 
N.R 
N.R 
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CVOLUC/ON DCL DISCRO CSTRUCTURAL DE LAS CIMÉ:NTACIONES 
RIIUL CRIINIIOOS r. 

RESUMEN • 

Be hace una revisión del procedimiento'que actualmente se realiza para 
el disefto de una cimentación, en el que es muy comOn separar ésta de la 

-·estructura en !unción de las diticultadea existentes para modelar al 
suelo e incorporarlo al modelo estructural y se plantea la necesidad de 
resolver el problema de interaccl6n llevándolo a soluciones prácticas 
que permitan al estructurista aporovechar las herramientas modernaa de 
trabajo,con lo que el proceso de diseno estructural se transformarA en 
algo mAs dlnAmico e integral. 

El auge de las computadoras y el desarrollo 
de programas ha pdrmitldo modificar el 
proceso de diseno de estructuras con 
tendencia a la automatizaci6n. 

En la fase de análisis, que es donde mayor 
impacto han tenido las computadoras, los 
programas modernos permiten plantear 
modelos complejos y sofisticados de la 
estructura, en los que se incluyen no solo 
barras sino tableros o paneles, que se 
modelan como elementos finitos. Asimismo 
es posible en la actualidad anali~ar 
estructuras tridimensionales con cientos de 
nodos.y barras con una simple computadora 
personal. 

En la fase de dimensionamiento la tarea es 
m~s sencilla, pues aqu1 no se requieren 
grandes matrices ni cantidades 
excepcionales de memoria y resulta 
relativamente fAcil aprovechar los 
·esultados del anAlisls para encadenarlos a 
.n proceso del que se obtendrán miembros 

dimensionados en tantas secciones como se 
desée. 

Finalmente los elementos estructurales 
dise~ados pueden ordenarse en forma tal que 
se puedan representar en dibujos o planos 
convencionales. 

A lo anterior habr! que agregar algunos 
detalles complementarios, aa1 coMo una 
buena dosis de conocimientos, experiencia y 
criterio por parte del estructurlsta para 
completar el proceso de diseno que en tales 
condiciones se hará más sencillo y 
confiable. 

En el caso particular de las cimentaciones, 
uno de los problemas ancestrales ha sido 
resolv~r la interacción con el suelo y 
precisamente los programas de análisis son 
fundamentales para resolver problem~s que 
como este, involucran sistemas con un gran 
número de ecuaciones. 

En la actualidad el problema de la 
interacción se puede resolver con las 
herramientas disponibles en la mayor parte 
de las oficinas dedicadas al diseno 
estructural o a la geotecnia y el único 
impedlmento qu~ existe para hacer práctic~ 

a solución es de falta de comunicación 
Jecuada, más no de tipo ~~cnico. 

Una ve~ superada esta dificultad, se podrá 
incluir el suelo dentro del modelo de la 
estructura, en lugar de la separación que 
actualmente se hace al considerar a la 
estrúetura fija en la base de las columnas 
para posteriormente analizar en forma 
independiente a la cimentación. 

El empleo de programas que anali~an, 
dimensionan y dibujan en forma inteqrada y 
que son ya casi una realidad, permitir& 
modificar eJ. esquema que actualmente se 
maneja en el d~Gefto estructural y algunas 
de sus etapas quedarán diluidas en el 
proceso. 

Conviene advertir, no obstante, sobre el 
riesgo que se corre al emplear este tipo de 
paquetes que adquieren el aspecto~ de una 
caja negra, en la que el disenador 
proporciona información num6rica muy 
sintetitad~ y obtiene un producto terminado 
en forma de planos constructivos, con lo 
qua se pierde la posibilidad de detectar 
errores o mejorar las caracterlsticas de la 
estructura da acuerdo a los resultados de 
alquna&·de las etapas del p~oceso. 

Al· respecto conviene senalar que 'existen 
p~oqramas en los que la generación da 
información se puede realizar en forma 
gr6fica, as decir, la estructura se dibuja 
y después se le asigna la numerac16n de 
nodos, miembros, apoyos, etc. y se le 
incluyen las carqas y propiedades. Esto 
permita tener una visión mAs objetiva de la 
estructura con lo que serA mAs f4cil 
detectar errores as1 como realizar. las 
modificaciones requeridas. 

También es posible obtener los resultados 
en forma qrAfica, es decir se pueden tener 
dibujados los diagramas de momentos, 
cortantes y deformaciones, lo que permitir4 
verificar o calibrar los reoultados del 
dimensionamiento. ' 

A continuación se presentan los resultados 
del diseno de una retlcula analizada y 
dimensionada en forma integral en la que se 
considerO la interacción con el 
suelo,mostrando algunas de las 
peculiaridades de los programas modernos. 
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SEI_ECCION 
DEL ·¡¡roo DE 
CIM[N 1 fiCION 

N.JfiLISIS 

DIMENSIO-
NAMIENTO 

DISEÑO ESTRUCTURAL DE. CIMENTACIONES 

{

MAGNITUD Y DISTR18UCION DE LAS CARGAS 

CARACTERISTICAS DE L11 ESTRUCTURA 

flESIS 1 ENCIA DEL SUELO 

DfFORMA[l!L!DAD DEL SUELO 
• 

DEntiiCICN DE ACCIONES 
SOARl L11 CIM[NTACION 
(CARGAS Y MOMl:NTOS) 

CALCULO DEL /,f1[A 
DE CONTACTO REOUERIDA 
(O NUMERO DE PILOTES) 

rnorOSICION DEL MODELO ESTRUCTURAL 
IJE LA CIMENTACION INCLUYENDO 

AL SUELO . {ICNORANDO LA DUORt.IACIQN 

001 [NCION DE ACCIONES INTERIORES ~',!\,,~~~~~u¿~n~ONI(NOO 
(MOMENTOS CORlANTES.DEFORMACIONES) V. RL'CCION . 

· · · CONSI[)(RANOO L' [ 1.1[1000~ 
Q[fQRW.CI()N Orl '5U[l0 APROXIMADOS 
(tHTlRACCION) u(TOOOS OIO[CIOS 

ZAPATAS ¡ron PENE TRACION 
POR COR\AtJTE 
POR FLEXIOIJ 

LOSt>.S ¡ron FLEXION 
POR CORTANTE 

ron TLEXION 
TRABES ror, CORTAN\( 

POR DEFORMACION 

PILAS Y rOR FUERZA AXIAL 
POR FUERZA AXIAL Y PILO lES FLEXION (INTERACCION) 

MUROS DE {POR TLEXION 
RETENCION POR CORTANTE 

{

ELATJORACION DE PLANOS 
DETALLADO [SPECIF!CACIONES 

PROCEDIMI[NIO CONSIRUCTIVO 



1 

•••••••••••••••••••••••••••••••••••••••••••••••••• 
• • 
• S T 11 A O - III • 
• REVISION 12.1b(VERSION 12 LEVEL 1) • 
• PROPRIETAHY PROGRAM OF • 
• RESEARCII ENGINEERS,INC . • 
• DATE= SEP 12. 1991 • 
• TIME= 13:23:13 • 
• • 
•••••••••••••••••••••••••••••••••••••••••••••••••• 

2. STA/\0 SPACE 
J. • 
4. • 
5. • 
6. •FILE \Tl..A20V 
7. • 
B. UtHT METER MTON 
9. JOINT COORD 

LIIDORATORIOS TLIILLI 
CIMENTACION 

CI\RGA VERTICAL 

10. 1 o o 14 ; 2 o o 9 3 o o 5 4 o o o 
11. R A 4 6 O O O 
12 •• 
13. MEMB INCI 
14.1123 
15. R A 4 3 4 
16. 16 1 5 19 1 4 
17.RA341 
18. • 
19. MEMB PROP 
20. 1 TO 31 PR YO 1.5 ZO 0.5 
21. CONSTANT 
22. E 1580000 Al..L 
23. SUPPORTS 
24. • PARA CARGA VERTICAL 
25. 
26. 
27. 
28. 
29. 
JO. 
31. 
J 2. 
JJ. 
J4. 
35. 
36. 
37. 
38. 
39. 
40. 
41. 

42. 
43. 
44. 
45. 
46. 

1 4 7 17 20 FIXED BUT HX HY HZ KFY 4028 
2 3 18 19 FIXED BUT MX HY HZ KFY 3693 
5 8 13 16 FIXED BUT MX Mf MZ KFY 4132 
6 7 14 15 FIXED BUT HX MY MZ KFY 3744 
9 12 FIXED BUT HX MY MZ KFY 4170 
10 11 FIXED BUT MX MY HZ KFY 3772 
LOAD 1 CARGA VERTICAL 
JOINT LOAD 
1 4 17 20 fY -99 
2 3 lB 19 FY -178 
5 9 13 B 12 16 FY -198 
6 7 1 O 11 14 15 FY -3 56 
PERFORM ANALYSIS 
• PRINT AHALYSIS RESULT 
PLOT B DIO fiLE 
PLOT OISP FILE 
START CONCRETE DES!GN 

TRACK 2 ALL 
FC 2500 
HINMI\ltl 8 ALL 
HAXMAIN 10 ALL 
DESIGN BEAH '1 2 7 8 

PI\GE NO • 
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1. 

STAAD SPACE -- PAGE NO, 

:=~========================================================e======== 

B E 11 M N O. 1 D E S 1 G N R E S U L T S - FLEXURE 

LEN - 16.40FT. FY - 60000. FC- 3556. SIZE- 19.69 X 59.06 INCIIES 

LEVEL IIEIGIIT BAR INFO FROM TO 
FT. IN. FT. IN. FT. IN. 

ANCHOR 
STA END 

1 o + 2-1/2 6-IIUM.9 o + 0-0/0 16 + 5-0/0 YES YES 

CRITICIIL POS MOHENT~ 1054.19 KIP-FT liT 16.40 FT, LOAD 1 
REQD STEEL~ 4.30 Ill2, ROW~O.OOJ9, ROWMX~O.Ol90 ROWI1N~0.0033 

MIIX/Hitl/llcrUIIL BAR SPACING# 9.94/ 2.00/ 2.94 INCH 

REQUIRED REitlF. STEEL SUMMARY : 
-------------------------------
SECTION REINF STEEL(>VEf-VE) HOHENTS(•VEf-VE) LOAD (+VE/ -VE) 
(FEET) (SQ. INCII) (KIP-FEET) 

0.00 0.276/ 0.000 70.01/ 0.00 1/ o 
l. 64 0.667/ 0.000 169.43/ 0.00 1/ o 
3.28 1.060/ o.ooo 266.85/ 0.00 1/ o 
4.92 l. 4 56/ o.ooo 365.26/ 0.00 1/ o 
6.56 1.855/ 0.000 463.69/ o.oo 1/ o 
8.20 2.257/ 0.000 562.10/ 0.00 1/ o 
9.84 2.661/ 0.000 660.52/ o.oo 1/ o 

11. 4 8 3.0fi9/ 0.000 759.94/ o.oo 1/ o 
lJ. 12 3.481/ 0.000 857.35/ o.oo 1/ o 
14.76 3.895/ 0.000 955.77/ o.oo 1/ o 
16.40 4.Jl3/ 0.000 1054.19/ o.oo 1/ o 

B E 11 H N o. 1 D E S 1 G ll R E S U L T S - SIIEIIR 

liT STIIRT StJPPOI"\T - PROVIOE NUH. 4 BIIRS liT 24.0 IN. c¡c FOR 197. IN. 
AT END SUPPORT - l'ROVIDE NUH. 4 BARS AT 24.0 IN. C/C FOR 197. IN. 

t e·--------------· 1':':-".x ~o.• :-;7.---·- :-!.1---, 
:.· .. 

-·,;,, ,.;;,,--_,,:,;. 1 

,;;:;·.·:;_._ ,,. 
li~F=> :. :;::;,¡L,:\.:.:, i 
·'-·': ,1~¡ :_¡:¡¡:c:::L'i 1 

·: 1 0 ~ ~ !;.· r: ·· .. ¡·-.=::¡ •.• ; ~. e ~~~n::¡::¡~= .. 1 
_::~:;:¡;:¡¡ ;~,:-. ¡:~ :· .. -,; 1 

····. · ,:·:;:H:l:·¡::r-~: =: 1 
- ,:_. 

1 .'.tll !1 'L ~' • 1 '-' 1 '.' :.' •. 
; ~- ---- -:----------
1_ ______ . --------------
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1 .. 1 1 .. ¡-:oo·.:. .. 
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i 1· 1 1 1 1 ' 1 
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.. .. 

1 1 1 
.. 

1 .. 
' : . ; :: 1.:. 1 
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.. 
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1 
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.. 

1 
1 ,. 1 
' 1 ' 1;': 
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1 -· 

1 /.t' :' 1 
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1 ' 1 
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1 .... ,_, __ 
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1 
i 
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-~-~-=' i 

1 lr~ •Ufl(t 1 

-~·=· ~--~-~-~-=--~---~ ~-=::-:-" 1 

, .,,., 
1 .. ;; 

1 .... 
1 ' ' 1 '. : .. :· 

1 j·j¡· ;~, . :.: 1 
1 1) t ~1 1 
1 UlltJflO 1 

r---, 
1 :;:;;¡:\::::; 1 
1 ·"'" , .. " 1 
1" 1 
1 ' i 
1 1 
1 ·ífll 1 
1 flflllfJL> 1 

----' 
r--·, 
1 ::,:;:::·;·;: 1 
1c;:;·,·:·: 1 
\¡::';'~';;:,:::¡ 
1 ::• ;,:;::: :: 

1 :: :::~:;:;: 1 
1 ó;; ~ 1 
! {I~IUVU \ 
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--------------------------------------------------------------------
B E A M N O. 2 D E S I G N • R E S U L T S - FLEXURE 

LEN- 13.12FT. FY- 60000. FC- 3556. SIZE- 19.68 X 59.06 •INCIIES 

LEVEL IIEIGIIT BIIR INFO FROM 
FT. IN. FT. IN. 

TO 
FT. ·IN. 

ANCHOR 
STA END 

---------------------------------------------------------------------
1 o + 2-1/2 6-NUH.8 o + 0-0/0 13 + 1-1/2 YES YES 

----------------------------------------------------------------
CRITICIIL POS MOMENT= 1087.28 KIP-FT AT 11.81 FT, LOAD 1 
REQD STEEL= 4.44 IN2, ROW=0.0040, ROWHX=0.0190 ROWHN=O.OOJJ 
MAX/MIN/ACTUAL BAR SPJICING= 9.84/ 2.00/ 2.94 INCII 

----------------------------------------------------------------

REQUIRED REINF. STEEL SUMHJIRY : 
-------------------------------
SECTION REINF STEE!, ( +VE/-VE) MOHENTS(+VE/-VE) LOAD(+VE/-VE) 
(FEET) (SQ. INCII) (KIP-FEET) 

0.00 4.454/ 0.000 1087. 28¡. 0.00 
l. J 1 4.454/ 0.000 1087.28/ 0.00 
2.62 4.454/ 0.000 1087.28/ 0.00 
).94 4.454/ 0.000 1087.28/ 0.00 
5.25 4. 4 54/ 0.000 1087.28/ 0.00 
6.56 4.454/ o.ooo 1087.28/ o.oo 
7.87 4.454/ 0.000 1087.28/ 0.00 
9.19 4.454/ 0.000 1087.28/ 0.00 

10.50 4.454/ 0.000 1087.28/ o.oo· 
11. o 1 4.454/ 0.000 1087.28/ o.oo 
13.12 4.454/ 0.000 1087.28/ o. 00. 

B E A M N O. 2 D E S I G N R E S U L T S - SllEAR 

liT START SUPPORT - STIRRUPS ARE NOT REQUIRED. 
liT END SUPPORT - STIRRUPS ARE NOT REQUIRED. 

r -·--· .. -~_,_ ----- -----·-----··- 10::7 • . V. :0.)( ~?.----
1 .. ,,.,, ........ :::. ·:.> .... , ............. •· ...... ,. 

1/ 
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1/ 
1/ 
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.,_,,,.,., 
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, ___ _¡ 
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1 :' . 1 
1 (.: ¡1 1 
l'''ln!lfll 
L-- ....J 

~ ~- ---------.------ .,. .. 
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1 ;:'~'.':''";; 1 
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! :.an ¡ 
f 1)11[10\! 1 
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-------~~-----------------------------------------------------------
B E A M N O. 7 D E S I G N R E S U L T S - FLEXURE 

LEN - 16.40FT. FY 60000. FC - 3556. SIZE- 19.G9 X 59.06 INCHES 

LEVEL IIEIGIIT BAR I~FO FROH 
FT. IN. FT. IN. 

TO 
FT. IN. 

ANCHOR 
STA .END 

1 
2 

o + 2-1/2 
o + 4-1/2 

5-NUH.9 
5-NUH.9 

o + 0-0/0 
o + o-o¡o 

16.+ 5-0/0 
16 + 5-0/0 

YES 
YES 

~---------------------------------------------------------------
CRITICAL POS HOHENT= 1957.35 J(IP-FT AT 16.40 FT, LOAD 1 
REQD STEEL= 7.70 IN2, ROW=0.0071, ROWHXm0.0190 ROWHN•0.0033 
HAX/HIN/AcTUAL BAR SPACING= 9.84/ 2.00/ 3.67 INCII 

YES 
YES 

3 ~ + 8-1/2 3-IIUH .10 o + 0-0/0 S +11-0/0 YES !10 

CRITICI\L NEG HOHENT= 47.96 KIP-FT AT 0.00 FT, LOAD 1 
REQO STEEL= 3.72 IN2, ROW=0.0033, ROWHX=0.0190 ROWHN=0.0033 
HAX/HIN/ACTUAL BAR SP~CING= 9.84/ 2.54/ 7.21 INCH 

----------------------------------------~-----------------------

REQUIRED REitiF. STEEL SUHHARY : 

SECTION 
(FEET) 

REIIIF STEEL ( +VE/-VE) 
(SQ. ItiCII) 

HOHENTS(+VEf-VE) 
(KIP-FEET) 

LOAD(+VE/-VE) 

o.oo 
l. 64 
3.28 
4.92 
8.20 
9.84 

11.48 
1). 12 
14.76 
16.40 

0.000/ 
0.564/ 
1.326/ 
2. 099/ 
3.680/ 
4.483/ 
5.309/ 
6.144/ 
6.993/ 
7.957/ 

o 189 
o.ooo 
0.000 
0.000 
o.ooo 
0.000 
0.000 
0.000 
0.000 
o.ooo 

0.00/ 
142.66/ 
333.18/ 
523.70/ 
904.74/ 

1095.27/ 
1295.79/ 
1476.31/ 
1666.93/ 
1857.35/ 

47.86 
o.oo 
o.oo 
0.00 
0.00 
o.oo 
o.oo 
o.oo 
o.oo 
o.oo 
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B E A H 11 O. 8 D E S I G N R E S U L T S - FLEXURE 

LEN- 13.12FT. FY- 60000. FC- 3556. SIZE- 19.68 X 59.06 INCIIES 

LEVEL JIEIGHT 
FT. IN. 

BAR INFO FROH 
FT. IN. 

TO 
FT. IN. 

ANCHOR 
STA END 

---------------------------------------------------------------------
1 
2 

o + 2-1/2 
o + 4-1/2 

5-NUM.8 
5-NUM.8 

o + 0-0/0 
o + 0-0/0 

1J +' 1-1/2 
13 + 1-1/2 

YES YES 
YES YES 

----------------------------------------------------------------
CRITICAL POS HOMENT- 1835.91 KIP-FT AT 0.00 FT, LOAD 1 
REQO S1"EEL- 7.60 IN2, ROW=0.0070, ROWHX•0.0190 ROWHN•O.OOJJ 
HAX/HIN/ACTUAL BAR SPACING- 9.84/ 2.00/ J.67 INCII . 

----------------------------------------------------------------

REQUIRED REIIIF. STEEL SUMHARY : 

SECTION REINF STEEL(+VE/-VE) HOHENTS(+VE/-VE) LOAD ( +VE/-VE) 

'-

(FEET) (SQ. INCII) (KIP-FEET) 

0.00 7.759/ 0.000 183S.91/ o.oo 
2.62 7.759i 0.000 1835.91/ o.oo 
3.94 7.759/ 0.000 1835.91/ 0.00 
5.25 7.759/ 0.000 1835.91/ 0.00 
6.56 7.759/ 0.000 1835.91/ 0.00 
7.87 7.759/ o.ooo 1835.91/ o.oo 
9.19 7.759/ o.ooo 1835.90/ 0.00 

10.50 7.759/ 0.000 1835.90/ 0.00 
11. 81 7.759/ 0.000 1835.90/ o.oo 
1 J. 12 7.759/ o.ooo 1835.90/ 0.00 

B E A H N o. 8 D E S I G N , R E S U L T S - SIIEAR 

~T BTART SUPPORT - STIRRUPS ARE NOT REOUIRED. 
AT END SUPPORT - STIRRUPS ARE NOT· REQUIRED. 
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fl.l'UNTES DE CIMENTACIONES 
CÁLCU:..C DE DEFORMACIONES EN SUELOS 

EL FENÓMENO DE LA DEFORMACIÓN EN 
LOS SUELOS 

La compresión de un suelo se debe a dos 
causas (Schlosser, 1966): (a) por un3 parte a 
un reacomodo de sus partículas, e¡ue produce 
una dismmución de su re!actón de vados, y (b) 
una deformación de los propios grano~ baJO la 
acc1ón de las fuerzas que se eJ8rscl en los 
puntos de contacto 

Consideremos un suelo seco contcmdo en un 
rec1p1ente cilindnco (frg 1 a), y ob'3 3rvemos las 
fuerzas de contacto que actúan entre las 
partículas (fig 1 b), las cuales se har• drvrd1do en 
una componente normal N y una ;:omponente 
tangenc1al T a las superficies do" contacto 
(Lambe y Wh1tman, 1969). Las fuerzas de 
contacto producen deformaciones elást1cas y 
plást1cas en la vec1ndad de los puntos de 
contacto, las cuales ocasronan un aumento del 
área de contacto entre los granos (fi;¡ 2a). S1 
exrsten partículas de forma laminar, éstas 
sufnrán una flexion, como se 1ndica en la frg 2b. 
Aaemás, una vez que la fuerza cort '"te excede 
la resistencia al corte, ocurnrá un deslizamiento 
entre los granos (fig 2c; Lambe 1 Whltman, 
1969). La deformación de la masa de suelo se 
debera en parte al resultado de la deformación 
de las partículas 1nd1v1duales y en parte al 
desl1zam1ento entre las partí ce las. Se h;¡ 
observado experimentalmente que el 
mov1m1ento de los granos, con el subsecuente 
reacomodo de los mtsmos, es el causante de la 
mayor deformacron de los suelos Deb1do a que 
el deslizamiento es una deformac1ón no lineal e 
11reversible, es de esperarse que la relación 
esfuerzo-deformacrón unitaria de un suelo sea 
fuenemente no lineal e irreversible (lo cual 
1naica que la curva esfuerzo-deformacrón 
unttana no es una linea recta y no es Un1ca para 
ciclos de carga-descarga) 

Como ya lo Indicamos, las defonmaciones que 
sufre un elemento de suelo son el resultado de 

Agustín Deméneghi Colina· 
Margarita Puebla Cadena· 

Héctor Sanginés Garcia· 

deformaciones dentro de las partículas y de 
movimrentos relat1vos entre las propias 
partículas que forman dicho elemento (Lambe y 
Whitman, 1969). En cada uno de los contactos 
pueden oc~rnr deformaciones unitarias de gran 
magnitud. Ex1sten fundamentalmente dos 
mecamsmos de deformación en los suelos 
granulares: distorsión (y rotura) de partículas 
individuales, y movimiento relatiVO entre granos 
como resul•.ado de un deslrzamiento o un g11o. 
Estos dos fenómenos rara vez son 
independ1er.tes entre sí; por eJemplo, el 
conjunto de partículas de la f1g 3 seria estable 
baJO el Sistema de fuerzas mostrado si los 
granos fueran rig1dos y no deslizaran entre sí, 
dado que las partículas no son rígidas, su 
deformacrón causaría pequeños mov1m1entos, 
produc1endo el colapso del conJunto Mrentras 
que los movrm1entos entre granos son los 
causantes ae las grandes deformacrones de los 
suelos, estos desplazamientos no serian 
posibles s1 no hubiera drstorsrones de las 
partículas (Lambe y Whltman, 1969). 

En suelos cohesivos hay que tomar en cuenta 
además la interacción entre las partículas del 
suelo y el agua que las rodea (fig 4). Otro 
fenómeno c¡ue ocurre consiste en la influencia 
de los 10nc:s de las sales del agua sobre la 
superficre da las partículas (fig 5). Estos efectos 
producen d1versas clases de estructura en las 
arc1llas, co:no se 1nd1ca en la f1g 6 (Lambe y 
Wh1tman, 1369). 

La forma de la curva esfuerzo-deformación 
unitaria de un suelo depende de la relación 
entre el esfuerzo vert1cal y los esfuerzos 
horizontales, es dec11, es función del tipo de 
prueba. En la fig 7 se muestran las curvas 
esfuerzo-deformación unitaria para pruebas de 
compresrón isotrópica, de compresión con
frnada y de compresión triaxial (Lambe y 
Whitman, 1969). 

Profesores del Departamento de Geotecnia. Divrs1ón de Ingeniería C1vil, Topográfica y Geodésica. 
Facultad de Ingeniería. UNAM 
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No es usual que en el terreno se presente una 
compres16n isotrópica, mientras que la 
compresión confinada es básicamente un 
fenómeno de cambio de volumen En la 
compresión tnax1al ocurren deformaciones 
un1tanas laterales, pudiendo considerarse ésta 
como un fenómeno de cambio de forma. Por lo . 
tanto, para el estudio de la deformación de un 
suelo, ésta se puede dividir en dos 
componentes fal una compresión por camb1o 
de volumen, y (b) una compres1ón por cambiO 
de forma. 

COMPRESIÓN POR CAMBIO DE VOLUMEN 

S1 sometemos una muestra de suelo granular a 
un ensaye de compres1ón sin deformación 
lateral (compres1ón confinada) obtenemos una 
curva de compresibilidad como la de la f¡g 9a. 
(Schlosser, 1988¡. Al 1nic1o de la carga, las 
deformaciones son grandes, las cuales se 
deben a mov1m1entos y a reacomodo de los 
granos Cuando el esfuerzo vert1cal aumenta, 
los movimientos dism1nuyen y las 
deformaciones son el resultado de la 
compres1ón aproximadamente elást1ca de los 
prop1os granos. El ciclo de descarga y de 
recarga ABCA (f1g 9a), que no COJnc1de con la 
curva Inicial, muestra que el comportamiento 
ce\ esqueleto sóltdo no es reverstble 

Ba¡o esfuerzos altos se presenta rotura de los 
g: anos. que se traduce en un camb10 de 
penmente de la curva de la f1g 9b (Schlosser, 
1988) 

En la f1g 1 O se muestran los resultados de 
~c:.;e~as ae compres1ón conf1nada. en escala 
sem11oga:-ítmica, para vanas clases de arenas 
¡Lam8e y Wh1tman, 1969) La rotura de gr;::¡nos 
ocurre cuanao cambia la pend1ente de la curva 
de compresibilidad. Para la arena formada por 
feldespato la rotura se presenta a un esfuerzo 
l1geramente supenor a 100 lb/plg2 (7.03 kgtcm\ 
mientras que para la arena de Sandy Po1nt la 
rotura ocurre a un esfuerzo más de d1ez veces 
supenor ( 1400 lb/plg2 

" 98.4 kglcm'). 

En arcillas· totalmente saturadas, la compres1ón 
por camb10 de volumen ocurre a largo plazo, 
debido a la baja permeabilidad del suelo. 

2 

COMPRESIÓN POR CAMBIO DE FORMA 

La fig 11 exhibe los resultados de una prueba 
de compresión triaxial en una arena (Lambe y 
Whitman, 1969). La relación esfuerzo
deformación unitaria se curva a pequeñas 
deformaciones y alcanza un máximo para una 
de(ormación umtana del orden de 2%. Nótese 
que aun a pequeñas deformaciones la curva 
esfuerzo-deformación unitana es no lineal. 

Es interesante notar que en una prueba triaxial, 
tanto una arena compacta como una arena 
suelta tiencen a la m1sma relac1ón de vacíos (y 
a la m1sma resistencia) para grandes 
deformaciones (fig 12). 

Si se aplica una carga relativamente rápida a un 
suelo cohes1vo totalmente saturado, éste sufre 
una deforf7laCJón prácticamente a volumen 
constante, pues el agua no alcanza a salir por 
la baJa permeabilidad de la arcilla. 

EFECTO DE LA PRESIÓN DE 
CONFINAMIENTO 

Consideremos una muestra de suelo sometido 
a una pres1ón de confinamiento Pe. y 
apliquemos un esfuerzo desv1ador o,; en la f1g 
13 se m~estra una curva típica esfuerzo 
desviador-ceformación unitana de un suelo en 
compres1ór. triaxial. Observamos que el tramo 
IniCial es una linea recta, y que después de 
cierto nivel de esfuerzo se convierte en una 
curva de concavidad hac1a abajo A la 
pend1ente ce la recta imcial se le conoce como 
módulo targente JniCJal E, del suelo. Algunos 
1ngen1eros utilizan e! módulo de deformación 
correspond:ente al 50% de la f<JII<J. el cual se 
denomtna l 50. 

En térm1no3 generales, al aumentar la presión 
de conf¡namJento se incrementa la ngidez de un 
suelo, s1endo este fenómeno más acusado en 
suelos fnccionantes. En la fig 14 se muestra la 
vana01ón del módulo tangente inicial (o del E50) 

con la presión de confinamiento en un suelo. 

Una forma aproximada de tomar en cuenta el 
fenómeno del incremento de ngidez con el 
confinamiento consiste en el empleo del criterio 
de Janbu ( 1963; citado por Duncan y Chang, 
1970), que establece que el módulo tangente 
JnJCial de ddormación esta dado por 



E, = E, + K Pa (pJ Pa)" (1) 

donde 

E, = módulo tangente intctal de deformactón 
E, = módulo tangente inicial de deformación 
para un conftnamtento efecttvo tgual a cero 
K = coefictente que depende de la rigtdez del 
maten al 
Pa = presión atmosfénca = 10.3 Um2 

Pe = prestón de confinamtento 
n = exponente que depende de la clase de 
suelo 

En el campo, los esfuerzos horizontales por 
peso propio del suelo en general son dtferentes 
del esfuerzo verttcal (fig 15a). Es usual tomar 
una presión de confinamiento de campo dada 
por 

Pco=----- =--- (2) 
3 3 

La presión honzontal vale 

(3) 

donde K, es el coefictente de prestón en 
reposo, y esta dado por (Mttcnell, 1993) 

K= ('•- sen.¡,·¡ (OCR)"'"' (4) 

donde 

ó' = ángulo de fncción tnterna del suelo 
OCR = relactón de preconsolidación del suelo 

Reemplazando la ec 3 en la ec 2 

Pco = (1+2 K,) p,0 /3 (5) 

St se construye una obra de ingenieria, ésta 
produce tncremenlos de esfuerzo o,, o, y o, (ftg 
15:0). La presión de conftnamiento se 
incrementa en la cantidad 

donde 

C.p, = (1/3) (o,+ e,+ a,) 

por lo tanto 

Pcf = Pco + (1/3) (o,+ o,+ a,) (6) 

3 

Por otra p2rte, el módulo de Poisson se puede 
obtener de manera aproximada de la sigutente 
forma: consideremos un estrato de suelo 
cubierto p~r otros estratos en proceso de 
sedtmentactón, en el cual, por stmetria, la 
deformactón horizontal vale cero: "" = O. 
Aplicando 13 ley de Hooke 

Ch = (1/E) [pho- V (p,o + Pho)] =O 

Pho = [v 1 (1 - v)] Pvo 

Por lo tanto 

V= KJ(1 + f<.,) 

EFECTO DE LA TRAYECTORIA DE 
ESFUERZOS 

(?) 

(8) 

·El ejemplo :nas claro de que la deformactón de 
un suelo depende de la trayectona de esfuerzos 
constste en la difer3ncra de ngtdez entre un 
suelo normalmente cargado y un suelo 
precargadc. En este últtmo, su rigtdez puede 
ser de 3 a 4 veces mayor que la del material 
normalmente cargado; las deformaciones del 
suelo seran por lo tanto muy dtferentes en cada 
caso (Décourt, 1989). 

El efecto d·o la precarga en las arenas es muy 
stgniftcativc; as;, puede haber arenas 
"precargadas" o "normalmente cargadas" con 
similar O,, pero con comportamiento muy 
dtferente (i._add et al, 1977). Por lo tanto, 
resulta inadecuada la utilizaaón de la 
compacidad relativa O, como un indice único 
del comportamiento de una arena. Por el mismo 
mottvo. la poca sensibilidad de la prueba de 
penetración estándar (SPT) para detectar el 
decremente, de compresibtlidad en arenas 
causado pr la precarga (o preconsolidación) 
es la razón princ1pal de la gran dispersión 
hallada en la predtcctón de asentamientos de 
zapatas en arenas. Los métodos que no 
separan las arenas normalmente cargadas de 
las precarg3das estén condenados al fracaso 
(Décourt, í 989). De acuerdo con Burland y 
Burbndge (E85), el asentam1ento de una 
zapata en una arena precargada es 
aproximadzmente ¡gua! a un tercio de la 



misma zapata sobre una arena 
normalmente cargada, independientemente de 
la magnitud de la relación de preconsolidación 
(OCR). 

Mediante la ejecución de pruebas de placa 
helicoidal (screw plate tests), se puede estimar 
la máx1ma presión de precarga en arenas 
(Dahlberg, 1974; Citado por M1tchell, 1978). 

En una arcilla totalmente saturada, la 
compresibilidad en el tramo de recompresión es 
bastante menor que la compresibilidad en el 
tramo wgen (f1g 16; Mitchell, 1993 ). 

INCREMENTO NETO DE CARGA 

Se def1ne el incremento neto de carga, o 
presión neta de la sigUiente forma 

(9) 

donde 

q = presión media de contacto entre§uelo y 
ctmtento 

p, 0 = pres1ón total previamente existente al nivel 
de desplante, deb1da a peso propio del suelo 

INFLUENCIA DE LA CLASE DE SUELO 

La magnnud y la evolución de las 
deformaciones de un suelo dependen 
fundamentalmente del t1po de matenal y de la 
presenc1a del n1vel de agua freát1ca (NAF). Se 
pueaen aist1ngu~r cuatro clases de suelas· 

1) Suelos fncc1onantes 
1i} Suelos cohes1vos totalmente saturados 
111) Suelos cohes1vos parcialmente saturados 
1v) Suelos cementados parcialmente saturados 

Las deformaciones en estos suelos se pueden 
calcular como se 1nd1ca en los sigUientes 
1nC1SOS. (Deb1do a lo extenso del tema, y aun 
cuando son de gran importancia, se om1ten los 
aspectos d1nám1cos.) 

SUELOS FRICCIONANTES 

Como menc1onamos antes, en suelos 
fnccionantes es muy 1mportante tomar en 
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cuenta el incremento de rig1dez del terreno con 
la presión de confinamiento. Para esto se 
puede emplear en forma aproximada la fórmula 
de Jan bu ( 1963), dada por la ec 1. 

En la tabla 1 se presentan valores estadísticos 
de los módulos de deformación, los cuales 
deben emplearse únicamente para f1nes 
preliminares de análisis. 

El asentam1 ente se calcula empleando la ley de 
Hooke para cada estrato: 

o,= (H/E,) [o,- v (o,+ a,)] (1 O) 

La presión de confinamiento p, que debe 
utilizarse en la ec 1 debe ser la presión efectiva, 
dada por 

p, = Poo + (1/2) t'>p, 

Pero t'>p, = (1/3) (o,+ a,+ a,) 

Por lo tanto 

( 11) 

Efecto de 12 presencia del mvel de agua freática 
(NAF). Si e! suelo se encuentra abajo del NAF, 
en las ecs 1 y 11 se debe emplear la presión 
efectiva en vez de la presión total, pues la 
rig1dez de una arena está en func1ón de d1cha 
presión efectiva. 

Por otra p.1rte, en relac1ón con el cálculo de 
asentamientos de zapatas en arenas, 
analizando la mayoría de los datos publicados, 
Burland y Burbridge (1985, citados por 
Décourt, 1989) concluyeron que el 
asentamier.to 6 (en milímetros) de zapatas en 
arenas normalmente cargadas esta dado por 

07 o= q B 1, 

mientras que para arenas precargadas 

donde 

(12) 

1, = 1 171 ~J 14 (14) 

q =presión de contacto, en kN/m2 

B = ancho cte la cimentación, en metros 



Existen varios métodos para calcular las 
deformaciones de los suelos friccionantes, 
tomando en cuenta los efectos de la prestón de 
confinamtento y la no linealidad de la curva 
esfuerzo-deformactón unttana En el anexo 1 se 
presenta el procedimtento de Deméneghi 
(1999), en el anexo 2 el de Schmertmann 
(1970) y en el anexo 3 el de Kondner (Duncan y 
Chang, 1970) 

SUELOS COHESIVOS TOTALMENTE 
SATURADOS 

En suelos cohestvos totalmente saturados se 
presentan expanstones inmediatas producidas 
por excavación, asentamtentos inmediatos a 
volumen constante (por recompresión y por 
compresión) y asentamtentos dtferidos con 
cambto de volumen (por recomprestón y por 
compresión). Ocurren tambtén deformaciones 
transitonas y permanentes, a volumen 
constante, productdas por stsmo 

Las Normas de Ctmentaciones establecen que 
en cimentaciones compensadas se calcularán: 

1) Los movimientos tnstantáneos debtdos a la 
carga total transmtttda al suelo por la 
c:mentac1ón (asentamientos inmed1atos a 
vol~men constante), 

it) Las deformactones transttonas y 
permanentes del suelo de ctmentación ba¡o 
cargas sísmicas, y 

111) Los movtmtentos dtfendos debidos al 
tncremento neto de carga en el contacto 
ctmentactón-suelo 

En una excavactón pueden ocurrir fuertes 
expanstones tnmedtatas debtdas a 
deformaciones del suelo a volumen constante. 
Por e¡emplo, en una excavación de 6 m de 
profundtdad, de 18 m de ancho por 124.8 m de 
longttud, se observó una expanstón al centro de 
50 cm y ce 20 en las onllas En otra excavactón 
oe 6 m de profundtdad, de 10 m de ancho por 
48 m de longttud. se midtó una expanstón 
tnmediata de 40 cm al centro y de 1 O cm en las 
orillas Estos datos fueron registrados por 
Marsa! y Mazarí ( 1959), que además señalan 
que tales movimientos del subsuelo son causa 
de asentam1entos en un edtftcio. aunque se le 
haya compensado totalmente. Por su parte, 
Tamez (1996) señala que ·en la e¡ecución de 
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excavaciones hasta de 120m de longttud, 16m 
de ancho y 6 a 7 m de profundidad, en aras del 
cumplimiento del programa de construcción 
(que debtó llevarse a cabo con gran premura) 
hubo que admttir el desarrollo de expansiones 
del fondo, que llegaron hasta 60 cm, en algunos 
casos, por lo que se requtnó la tnstalación de 
pilotes de control para reducir y controlar Jos 
asentamientos generados por la recuperación 
de las expanstones. Debe agregarse que 
solamente se empleó bombeo de· achtque pare 
el control de ftltractones a la excavación, 
durante todo el tiempo que tomó la construcción 
de las ctmentaciones. Esta contradtcción, de 
diseñar una cimentación compensada que, en 
teoría, no debiera sufrir asentamientos, y la 
tnste realidad de no poder controlar las 
expansiones inducidas por el proceso de 
excavación, que se traducirían más tarde en 
grandes asentamientos, me resultó muy 
tnqutetante, y la llamé, para mi propio uso, 'la 
parado¡a de las cimentaciones compensadas', 
que me mantuvo tnquieto durante vanos años". 

Para ejemplificar las deformactones que 
expenmenta un suelo cohesivo totalmente 
saturado, consideremos un edificto apoyado en 
una cimentación parcialmente compensada a 
base de un cajón de concreto reforzado, en un 
suelo de este tipo. Para alo¡ar el ca¡ón es 
necesano efectuar un corte, lo que produce 
expansiones inmediatas del fondo de la 
excavación. Al construtr el edtficio, las 
expanstones se recuperan mediante 
hundtmientos, que se denominan asenta
mtentos por recompresión: Debido al 
tncremento neto de carga, se presentan 
hund11nientos inmediatos adicionales, que se 
denominan asentamientos por ccmpresión. 
Finalmente, debtdo al incremento neto de 
carga, ocurren hundimientos dtfendos debidos 
al fenómeno de consoltdación de la arcilla. 

El cálculo de las deformaciones anteriores se 
puede llevar a cabo de la siguiente forma: 

Expansiones inmediatas. Se ha observado que 
las expansiones inmedtatas son de tipo elástico, 
por lo que con frecuencia se calculan 
empleando la teoría de la elasticidad. Sin 
embargo, es conveniente considerar que el 
módulo elasticc del suelo es no lineal y además 
aumenta con la presión de confinamiento. El 
módulo elaslico no lineal se suele obtener 
mediante pruebas de compresión triaxial (de 
preferencia del tipo consolidadas-no drenadas), 



aplicando para cada presión de confinamiento 
ctclos de carga y descarga en el suelo. Las 
expansiones inmediatas se pueden calcular 
uttltzando un módulo elastico lineal E., pero, por 
lo comentado en el cuerpo de este capitulo, el 
cómputo sera sólo sera aproximado, por el 
marcado comportamtento no ltneal de los 
suelos. Cabe aclarar que en algunos sitios cie la 
ctudad de Méxtco, la arctlla exhtbe un módulo 
elastico no drenado del orden de 50 kg/cm2 

(Alberro, 1970). 

Asentamientos inmedtatos por recomprestón. 
Los asentamientos mmedtatos por 
recompresión se calculan con la teoría de la 
elasttcidad, pero conviene considerar que el 
módulo de deformactón en recompresión es no 
lineal y que se acrecienta con la presión de 
conftnamtento El cálculo se efectua en forma 
stmilar al de las expansiones, pues el módulo 
de recomprestón es muy parecido al de 
expansión: el signo de los esfuerzos es ahora 
de comprestón 

Asentamtentos inmedtatos por comprestón. Los 
asentamtentos tnmedtatos por comprEsión se 
calculan con la teoría de la elasticicad, pero 
conviene constderar que el móJulo de 
deformación es no lineal y que aumenta con la 
presión de confinamiento. 

Asentamtentos dtfendos por recomprestón y 
corr.preston Las cargas por recompresión y por 
compresión producen asentamtentos difendos 
ocas,onados por cambto de volumen al ser 
expulsada el agua Estos se calculan con los 
resultados de pruebas de consolidactón 
untaimenstonal. 

Al aplicar una carga sostentda en un suelo 
cohestvo totalmente saturado se presenta una 
aefcrmación a largo plazo, debtda al fenómeno 
ce consoltdacíón del suelo. En general se 
acepta que la consolidación consta de dos 
pcocesos (a) la consoltdacíón prímana, debtda 
a! fenomeno de expulstón del agua del suelo, y 
(b) la consoltdacíón secundana. debida a una 
deformación de ttpo VISCOplastlco de las 
partículas del suelo 

La deformac1ón por consolidación pnmana se 
puede calcular con la teoría de Terzaght 
(Juilrez Bad1IIO y Rico, 1976) y la deformac1ón 
por consoildación secunoaria se puede calcular 
empleando la teoría de Zeevaert ( 1973). 
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En la practica la deformación diferida se conoce 
a partir de una prueba de consolidación, que 
consiste en aplicar vanas cargas sostenidas, 
durante lapsos mas o menos definidos (que 
usualmente duran un dia) En general se 
apltcan del orden de 7 a 9 cargas, por lo que·un 
ensaye de consolidación dura de 7 a 9 dias. 
Los resultados de una prueba de consolidación 
se graflcan en una curva de compresibíltdad, en 
la que se trazan en el e¡e de las ordenadas la 
relación de ·<acios y en el eje de las absctsas la 
presión apitcada (es usual graficar ésta en 
escala logacitm¡co). 

Conocida la curva de compresibtlidad de un 
estrato de suelo, el asentamiento se puede 
calcular con la sigu1ente expresión 

I'>H = [Mi(''¡ + e0 )] H ( 15) 

La deformación difenda se puede calcular 
tamb1én en forma aprox1mada en función del 
ind1ce de recompresión Ccc en el tramo de 
recomprestón (fig 17). El asentamiento a largo 
plazo de un estrato de espesor H se obt1ene de 
la stgUtente forma 

Pvo' + O.p' 
l'>e = e" lo•J ( ) (16) 

Pvo' 

Por lo tanto 

e" H p"· + ~'>P' 
t.H = --- log ( --- (17) 

1 + E.,:¡ Pvo' 

En el tramo virgen la deformación d1fenda se 
calcula 

P,o' + t.p' 
t.e = e, log ( ) 

Pvo' 

Por lo tanto 

C, h p,.· + t.p' 
t.H = -- lag ( ---) 

1 + eo 

(18) 

(19) 

En el anexo 1 se presenta un procedimiento no 
lineal par<: el cálculo de las compresiones a 
corto y a largo plazo en suelos cohesivos 
totalmente saturados. 



SUELOS COHESIVOS PARCIALMENTE 
SATURADOS 

La problemática de los suelos C.Jhes1vos 
parc1almente saturados es diferente a la de los 
suelos totalmente saturados En éstos, la 
presión hidráulica Uw es mayor que cero, 
m1entras que en aquéllos la presión Uw es 
menor que cero. 

Consideremos un suelo cohesivo totalmente 
saturado, y hagamos que éste pierda humedad; 
durante este proceso se forman ments:us que 
producen esfuerzos de tenstón en el agua del 
suelo, lo que a su vez ocastona er;fuerzos 
efectivos de compresión en la estructura sólida 
del suelo (Juárez Bad1llo y Rico, : 97G¡; a la 
tensión en el agua se le denomina succ·ón. Por 
lo tanto, en una arcilla parcialmente s11turada la 
succión produce un incremento de la presión 
efect1va, y un proceso de contc:JCCión del 
matenal Por el contrano, una d1Sm1nuc1ón de la 
succ1ón ocas1onará un aumento del volumen del 
suelo 

La succ1ón total de un suelo consiste. de dos 
componentes la succión osmóttca y la succión 
mátnca (Nelson y M1ller, 1992). 

La succión osmót1ca en una arcilla se debe a 
las fuerzas e¡ercidas sobre las moléculas de 
agua, como resultado de la d1ferencia de 
concentractón de 1ones en el agua =rl la zona 
cercana a la doble capa eléctrica. En efecto, 
cerca de la partícula existe ur.a mayor 
concentración de 1ones por la atracción de la 
carga negat1va de una partícula sobre los 
callones del agua, m1entras que lejo~ de esta 
reg1ón la atracc1ón d1sm1nuye y con ello la 
concentracion de tones. Esta difer·~ncto. de 
cor~centractón produce un fenómeno osmótico 
que ttene como consecuencia la apanctón de la 
succ1ón osmót1ca en el agua del suelo 

Para descnbtr la SUCCIÓn matrica, constderemos 
el suelo parcialmente saturado de la f1g 18a. La 
altura hasta la cual el suelo permanece 
totalmente saturado por arnba del nivel de agua 
freát1ca (NAF) depende del tamaño de los poros 
ael suelo y de la d1ferenc1a entre las presiones 
del aire y del agua; en la f1g 18a esta altura 
corresponde a la parte infenor del canal de aire, 
el cual se muestra amplificado en la f1g 18b 
F redlund ( 1979) Indica que para propós1tos 
prácticos la frontera entre aire y agua se puede 
cons1derar como una membrana que representa 

7 

una fase distinta del suelo. El equil1bno del 
diagrama de cuerpo libre de esta membrana 
conduce a la s1gu1ente expresión (Nelson y 
Mlller, 1992¡ 

(u,- Uw) = 2T,ir 

donde 

u, = presión en el aire 
Uw = presión en el agua 
T, = tensión superficial de la membrana 
r = radio de la esfera (idealizada) 

(20) 

La cantidac ( Ua - uw) es justamente la succión 
mátnca del suelo. 

La succión total es una función de las succiones 
mátnca y osmót1ca Para la mayoria de las 
aplicaciones práct1cas, el rango de variación del 
contenido ce agua de un suelo es tal que los 
cat1ones adsorb1dos están generalmente 
hidratados totalmente, y las fuerzas osmóticas 
se mant1enen constantes. En consecuencia, no 
ocurren cambios significativos en la presión 
osmótica (Krahn y Fredlund, 1972) y los 
camb1os en la succión total se deben 
fundamentalmente a variac1ones en la succión 
mátnca.(Neison y Mliler, 1992). En ocasiones la 
succ1ón s~ expresa como el potenc1al . de 
succión pF, que es igual al logantmo en base 
1 O de la ~ucción medida en centímetros de 
columna de agua. 

Por otra perle, la plasticidad de los suelos da 
lugar a que además de la deformac1ón debida a 
camb10 de esfuerzos (por carga externa, peso 
prop1o o SeCCión), se presente una expansión 
produc1da ~Jor la absorc1ón de moléculas de 
agua dentro de las moléculas de las partículas 
sól1das del suelo, o por una hidratación de la 
doble capa eléctrica que rodea a las partículas. 
Esta absorc1ón de agua e h1dratación de la 
doble capa eléctrica depende de la mineralogía 
de las partículas de arcilla, por ejemplo, es 
mayor cuando el m1neral es montorilonita. 

Consideremos una arcilla en estado natural con 
baJa humedad, y hagamos · pruebas de 
compresión tnax1al consolidadas-drenadas 
(pruebas lentas) para diferentes valores de la 
presión de confinamiento Pe (fig 19). Si se 
permite un aumento de humedad a la arcilla, 
ésta sutnr¿ una expansión por absorción de 
agua; después de que ocurra la expansión 
repet1mos las pruebas de compresión triax1al; la 



vanación de E, es como se muestra en la fig 19. 
Vemos que la ngidez disminuye con el aumento 
del grado de saturac1ón S,. 

La familia de curvas de la fig 19 se puede 
visualizar también en función de la succión, 
como se ind1ca en la f1g 20. 

Es importante destacar que la deformación de 
la arc1lla e< la suma algebraica de la 
deformac1ón por absorción de moléculas de 
agua mas la compresión por el lncremenlo de 
carga externa. 

Un e¡emplo de suelos cohes1vos parcialmente 
saturados lo const1tuyen las arcillas expansivas, 
las cuales en temporada de lluv1as pueden 
sufrir fuertes expansiones y en temporada de 
estia¡e pueden experimentar contracciones por 
una diSminución de su humedad. 

Los movimientos antenores pueden producir 
caños, sobre todo en estruéturas ligeras como 
C<Jsas hab1tac1ón y pav1mentos. Estos daños se 
presentan en lugares de clima sem1ándo o 
ar1do, donde el nivel de agua freática (NAF) se 
encuentra a gran profundidad. 

En la f1g 21 se muestra un perfil de succ1ón 
med1do en Adela1de, Australia (A1tCh1son y 
Woodburn, 1959) La f1g 22 exh1be camb1os de 
la relación de vacíos de un suelo cuando se 
somete a camb1os de sucCión y de carga 
externa en el consolidómetro. En la f1g 23 se 
mues!ran variaCIOnes de la deformac1ón cuando 
camb1a la succ1ón con una carga constante 
(A1tCh1son y Woodourn, 1959) 

En ocas1ones se requiere conocer la pres1ón 
vert1cal p,,., deb1da a peso prop10 y succ1ón en 
un suelo La valuac1ón de p,,., se puede llevar a 
cabo con la realizac1ón de una prueba de 
·volumen constante", que cons1ste en aplicar 
ue1a carga dada al suelo, para luego sumerg1r 
este en agua, la arcilla t1ende a expand1rse. por 
10 que se 1ncrementa la carga para ev1tar d1ch;:¡ 
expans1ón. el proceso se cont1núa hnst'a que el 
espéc:men no muestra ya tendenc1a a 
expand1rse A part1r de esta pres1ón, la prueb;:¡ 
se cont1núa en forma normal. cargando y 
aescargando el suelo. La pres1ón de expans1ón 
p," se obt1ene como se tnd1ca en la f1g 24, se 
considera que p.,., ;: p.". Esta corrección se 
hace debido a efectos de alteraCión del suelo al 
pasar del campo al laboratono (Fredlund y 
Rahard¡o, 1993) 
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En el anexo 1 se presenta un proced1m1ento no 
lineal (Derr,éneghl, 1999) y en el anexo 4 se 
presenta el criterio de Fredlund y Rahard¡o 
(1993) para la valuación de la deformación de 
un estrato de arcilla por aumento o d1sm1nución 
de humeda·j. 

SUELOS POCO PLÁSTICOS, CEMENTADOS, 
PARCIALM':::NTE SATURADOS 

Es frecuente encontrar en la naturaleza suelos 
de baja o nula plasticidad en los que sus 
partículas se encuentran un1das por algún t1po 
de cementante La cementación de los granos 
es muy variable: puede ser tan fuerte que el 
suelo se clasifica como roca -por ejemplo 
algunas tatas de consistencia dura, conocidas 
como p1edra de cantera-, o puede ser tan débil 
que un pequeño aumento de humedad puede 
producir la pérdida completa de la cementación 
Ejemplos de terrenos cementados poco 
plást1cos son los suelos colapsables, algunas 
tobas y algunos suelos residuales 

Uno de los problemas que se presentan en los 
suelos cementados cons1ste en que al 
aumentar eu humedad ocurre una diSminución 
de la ng1dez del material, lo cual afecta 
obviamente la seguridad del terreno de 
Clmentaciór;. 

Por lo ar,terior, en suelos poco plásticos 
cementados parcialmente saturados conviene 
realizar prt.:ebas de deformabihdad variando el 
grado de sé!turac1ón del terreno En la fig 19 se 
exh1be la variación del módulo tangente inicial 

, E, con el g:ado de saturac1ón; apreciamos que 
la ng1dez cel suelo disminuye con el aumento 
del grado de saturación 

En la f1g 25 se muestra la fuerte d1sminuc1ón de 
la relac1ón <je vacíos de un suelo colapsable al 
mcrementa:se la humedad (Dudley, 1970). Otro 
factor impc:tante a considerar es el grado de 
alterac1ón de las muestras extraídas del 
subsuelo En la fig 25 se exhibe la influencia del 
grado de alteración en la deformabilidad del 
terreno (Ho~ston y Houston, 1997), la curva A8 
corresponde a una muestra con muy poca o 
nula alterac:ón, mientras que las curvas AC, AD 
y AE se obt1enen para grados cada vez 
mayores de perturbación. Consideremos un 
suelo que al cargarlo en estado natural pasa de 
A a 8 (f1g 26); al humedecerlo pasaría de 8 a F, 



y el asentamiento estaría dado por al distancia 
vertical entre los puntos A y F. Si la muestra de 
suelo se alterara, obtendríamos por ejemplo la 
curva AD, y el asentamiento por humede
c:miento estaría dado por la distancia de O a F. 
S:n embargo, en el campo el asentam:ento por 
hidratac:ón en realidad estaría dado por la 
d:stancia vert:cal entre B y F. Por otra parte, en 
general el hund:miento por carga en un suelo 
cementado en general es pequeño (distanc:a 
vert:cal AB, f:g 26) Por lo anterior, para el 
calculo del asentam:ento por humedecimiento 
se recom1enda uttlizar la distancia vertical entre 
los puntos A y F de la f:g 26 (Houston y 
Houston, 1997) 

EMPLEO DE FÓRMULAS ELÁSTICAS 

La teoría de la elast:c:dad proporciona un buen 
numero de soluciones para d:ferentes 
cond:c:ones geométncas y de carga sobre el 
terreno Por lo tratado en los inc:sos antenores, 
es ev:dente que el empleo de fórmulas elast:cas 
solo proporc:ona una soluc:ón aprox:mada, 
pues no se toma en cuenta el efecto de la no 
IIC!ealidad en la relac:ón esfuerzo-deformac:ón 
del suelo, n: de la variación de la rig:dez del 
material con la profund:dad S:n embargo, las 
fórmulas elásticas se usan con frecuencia en la 
practica, aada su sencillez, el ingeniero aebe 
estar consciente que su empleo sólo da una 
aproximación gruesa al calculo de las 
aeformaciones. 

En el anexo 5 se proporcionan formulas 
elasticas para varios casos practicas. El lector 
puede consultar el libro de Poulos y Davis 
( 197 4 ), el cual cont:ene numerosas soluciones 
elast:cas ce interés para la ingen:eria de 
Cimentaciones 

USO DE CORRELACIONES 

El cálculo de las deformaciones de un suelo 
requ:ere de la determ:nac:ón previa de sus 
prop:ecades mecan:cas Es s:empre reco
mendable obtener estas prop:edades a partir de 
pruebas d~rectas de campo -<:amo una prueba 
de placa- o ae ensayes de laboratorio. 

Sin embargo. en ocasiones no es posible 
obtener estas prop:edades porque el costo de 
las pruebas de placa es alto, o porque no se 
pueden extraer muestras inalteradas del suelo-

9 

como es el caso de suelos puramente 
fncc:onant0s, como las arenas limpias-. Para 
resolver ei problema, desde el punto de vista 
pract:co, se recurre a correlaciones entre 
propiedades mecánicas, entre éstas y pruebas 
índice o ensayes de campo Por lo estudiado en 
los :ncisos antenores, estas correlac:ones sólo 
pueden d2r valores muy aprox:mados de las 
propiedades mecan:cas, por lo que la 
dispersión de d:chas correlaciones es alta, 
razón por la cual el ingeniero debe usarlas con 
precauc:ón En los s:gUientes parrafos 
presentamos algunas correlaciones que se 
usan con c:erta frecuenc:a en la pract:ca. 

Suelos friccionantes 

De acuerdo con Schmertmann et al ( 1978), la 
relac:ón entre el módulo de deformac:ón E, del 
suelo y la resistencia en la punta del cono 
holandés e¡, vale 

E,= 2.5q,, para una zapata cuadrada 
E, = 3 5q,, para un2 zapata corrida 

Por su parte, Denver ( 1985) propone la 
s:gu:ente expres:ón 

E,= F ~ c;Jq, (21) 

Donde F = 8 MPa y q, = 1 MPa. 

La relac:ór. entre E, y el número de golpes N de 
la prueba de penetrac:ón estándar es, según 
Oenver 

E,= e ..JN (22) 

donde C = 7 MPa. 

La relac:ó:1 entre N y q, (q, en kg/cm2
) esta 

dada por (Schmertmann, 1970) 

1 Suelo q,/N 
i L:mo L:mo arenoso 2 
i Arena de f:na a media. Arena poco 3.5 
[l:mosa 
1 Arena gruEosa. Arena con poca grava 5 
1 Arena con ora va. Grava 6 

Como vimos en el inciso de suelos 
fnccionantcs, el asentamiento en milímetros de 
una zapat<:. e~ta dado por (Burland y Burbridge, 
1985) 

., 



Arena normalmente cargada 

(24) 

Arena precargada 

(25) 

donde 

(26) 

q = pres1ón de contacto, en kN/m2 

B = ancho de la C1mentac1ón, en metros 

Terzagh1 y Peck (1967) proporcionan (fig 27) la 
pres1ón de contacto en un Cimiento, para que el 
asentam1en1o no sea mayor que 2.5 cm, en 
func1ón del numero de golpes de la prueba de 
penetración estandar y del ancho de la zapata. 

Suelos cohes1vos totalmente saturados 

Se ha observado que ex1ste cierta correlac1ón 
entre el m:'ldulo Eu y la resistencia al corte no 
drenada Cu en un suelo cohes1vo totalmente 
saturado, pero que esta relac1ón depende de la 
plasticidad del matenal. En la f¡g 28 se muestra· 
la variac1ón de EJCu en func1ón de la relac1ón de 
preconsolidación (Duncan y Buchignan1, 1976. 
Citados por Tavenas y Leroue1l, 1987) 

Suelos coheSivOs parc1almente saturados 

La tabla 2 cont1ene el probable grado de 
expansibilidad de un suelo cohes1vo. al pasar 
ce seco a saturado. en func1ón de su plastiCidad 
(Holt:: y Gibbs, 1956) 

General 

En la tabla 3 se muestran rangos de valores del 
módulo de deformación E, de los suelos 
(Bowles, 1968) 

EXPERIENCIA LOCAL 

Cada localidad se asienta sobre una o varias 
formaciones geológicas, las cuales exhiben una 
estrat1grafia y prop1edades típicas de cada una 
de ellas 

Una formac1ón geológ1ca presenta problemas 
ae 1ngenieria prop1os de la m1sma. Por lo tanto, 
el mgen1ero debe estar familianzado con la 
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estratigrafía y propiedades de dicha formación, 
y observar el comportamiento de las obras 
construidas en ella, lo cual perm1te una 
adecuada calibrac16n entre uso de propiedades 
mecanicas y conducta de las cimentaciones. 

En los sigUientes parrafos presentamos 
magnitudes de propiedades mecamcas para el 
subsuelo oe la ciudad de México, obtemdas a 
partir de la estadística. Cabe aclarar que estas 
propíedadEcs el ingeniero las debe emplear con 
las reservas de caso, pues en general la 
d1spers1ón de los datos es alta Desde luego, 
presentan una mayor conf1abllidad aquellas 
correlaciones en las que se proporc1onan 
magnitudes de la dispersión de los datos 
(desviación estándar o vananc1a). 

En la tabla 4 se presentan datos obtenidos de 
curvas de compresibilidad de la arcilla de la 
c1udad de México, donde, de acuerdo con las 
ecs 17 y 19 

(27) 

(28) 

Los parámetros de la población estadística ·de 
la tabla 5 s;; obt1enen de la Siguiente manera: la 
media de la poblac1ón se toma igual a la med1a 
de la muestra estadist1ca. La vananc1a de la 
poblac1ón se estima 

o2 = (N-1)} 1 /,~, (29) 

donde /,_,, se obt1ene para N-1 grados de 
libertad; p<.ra f1nes prácticos a, se puede tomar 
igual a 50%. 

Con los v<olores de la tabla 5 se pueden hacer 
1nferenc1as estadísticas de las propiedades 
mecánicas En efecto, aceptando que una 
población estadística tiene una distnbución 
normal de probabilidad, un valor desfavorable 
(poco prob~ble) se calcula 

Valor desfavorable = ~-o z,;, ;, O (30) 

La probabilidad de que la magmtud de una 
propiedad mecánica sea menor que el valor 
desfavorat:e calculado con la ec 30, es a 2. 

Apl1cando :a ec 30, en la tabla 6 se presentan 
valores desfavorables de los parámetros de 
deformabil1jad, para distintos niveles de 
confianza a2. El uso de la tabla 6 es como 



srgue: tomando por ejemplo un nrvel de 
confianza a 2 = 20%, existe una probabrlídad de 
20% de que C"' resulte menor que 0.060972 y 
que Ce' resulte menor que 0.69771. 

La comparación de resultados de hundímrentos 
de estructuras (manteniéndose la arcilla en el 
tramo de recompresíón) con asentamrentos 
calculados con los valores de C.c' de la tabla 6 
arroja en general buenos resultados, pues los 
segundos son muy parecidos a los prrmeros. 

La arcilla de la crudad de México, aunque se 
encuentre normalmente consolidada, exhibe 
una cierta "preconsolrdacrón", debida funda
mentalmente a fuerzas de trpo frsrcoquimíco 
que se desarrollan en los contactos entre las 
partíc<:Jias Esta "preconsolrdacrón", que se 
puede denominar "rigidez fisrcoquimrca' varia 
en la arcilla de la ciudad de México entre 1.8 y 
2.6 tlm2 (Deméneghr, 1982). Este rncremento de 
presrón se puede agregar a la presión vertrcal 
eiecuva y el suelo todavía se mantrene en el 
tramo de recompresíón Tomando un factor de 
seguridad de 1 5, en la practrca se puede usar 
una ngrdez irsrcoquímrca del orden de 1.2 Um' 
Desde luego, sr medrante pruebas de 
!aboratono o mediCIOnes de campo se est1ma 
un valor mayor de la presrón de preconso
lídación, el valor anterror se podrá aumentar en 
consecuenc1a 

Por otra parte,- en la frg 29 se muestran curvas 
ae correlacrón entre la resrstencra en la punta 
ael cono qc y los coefrcrentes de deformabrlídad 
volumótrrca m, (rama vrrgen) y m, (rama de 
recompresrón), obtenrdos de datos de 
laboratorro. para arcillas con un ligero grado de 
."rc;conso!idacrón (Cuevas, 1988, crtaao por 
Samoyo er al, 1989) El coefrcrente m, se 
obtuvo en el rango de esfuerzos p,0 ' y [p,0 ' ~ 

(2/3) (p,c' - P.o')]. donde p.,c' es la presión de 
preconsohdacJón 

La ta::>la 7 contiene datos de deformabilídad de 
suelos de la =ona poniente de la oudad de 
Méxrco (Deméneghr y Sanginés, 2000). Las 
:o::>as estan formadas por limos arer.osos y los 
corcglomerados estan formados por boleas y 
gravas empacados en una matr1z arenosa, o 
por ooleos y gravas empacados en una matriz 
arenoarcrllosa (Gutrérrez y Cuevas, 1992). Se 
observa que los ·módulos obtenidos con el 
odómetro son pequeños comparados con los 
módulos determinados con pruebas de cono en 
campo, dado que es usual saturar la probeta de 
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suelo en una prueba de consolidación, es 
probable que los módulos del odómetro se 
hayan obtenrdo en muestras saturadas; por 
esta razón se hace la hipótesis de que los 
módulos del odómetro corresponden a 
muestras saturadas totalmente. 

Por lo que respecta a las arenas pumíticas, en 
una prueba de placa se obtuvo E,, = 2400 Um2

, 

mientras que de dos ensayes de odómetro se 
determinaron magnrtudes de E' de 640 y de 
1000 Um2 (León, 1976). 

En la tabla 8 se presentan los parámetros de 
deformabilídad de las poblaciones estadistrcas 
de las tobas y de los conglomerados, usando 
los datos ce la tabla 7 (Deméneghí y Sangrnés, 
2000). 

Utilizando la ec 30, se obtienen valores 
desfavorables de las propiedades mecanícas, 
los cuales se presentan en la tabla 9, para 
distintos niveles de confranza u.2 Para usar la 
tabla 9, ei rngenrero elige un cierto nrvel de 
confranza de acuerdo a su críteno y obtiene la 
probabílídaj de ocurrencra de la propiedad 
mecánica de rnterés. Tomemos como ejemplo 
a 2 = 20% en la tabla 9: en la toba exrste una 
probabrlidad de 20% de que E' resulte menor 
que 323.970 um' y de que E,., resulte menor 
que 4430.791 Um2 

En general, en la zona ponrente de la crudad de 
México los hundimientos de las estructuras son 
baJoS. Por eJemplo, el asentamiento de una losa 
ae cimentación de 42 por 50 m en planta, que 
transm¡te al terreno un rncremento de carga de 
60 tlm2 tuvo un asentam1ento máximo de 2.1 cm 
(Grrault, 1992) Utilizando el valor medro E,., = 
6211.667 :1m2 de la tabla 9 (a2 = 50%), y 
usando la fórmula de Steinbrenner con H = 8 = 
42 m y v = 0.3, se obtiene un asentamiento de 
24.5 cm; se observa que en este caso 
particular, los datos estadísticos proporcionan 
resultados del lado de la seguridad. 

Ciudad Uníversitana, D F, enero de 2001 
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(Acdsp10) 

~B~1 • 
VALORES APROXIMADOS DE PRCPIEDADES DE DEFORMACION EN SUELOS FRICCIONANTES. 
F0RMU~ DE JAN BU 

i Estado 1 O. 1 N 1 g, IN 

. 
:Suelto 10.2-0 4 ! 4-10 120-40 i o 65-0 62 

¡...1 cc-_____ _,!~-=--c---il ___ _,l ko/cm· 
1 ~r,uv suelto 1 <O 2 1 < 4 1 < 2o 

1 

1 o 65 

Medianamente i o 4-0.6 110-30 i 40-120 10.62-0.58 
comoacto 1 

Como acto 1 0.6-0 8 130-50 i 120-400 1 0.58-0.55 
Muv compacto 1 >o 8 1 >50 1 > 400 i 0.55 

D, = compac1dad rela~1va 
N = número de golpes en la prueba de penetración %tándar 
q, = res1stencia en la punta del cono holandés 

Normalmente [Precargado 
carqado 

K 

1 < 140 1 < 420 
: 140-290 1420-870 
1290-800 1870-2400 

1800-1300 I240Ó-39oo 
1 > 1300 1 > 3900 

._-, 
.-. 



TABLA2 
GRADO DE EXPANSIBILIDAD DE UNA ARCILLA (Holtz y Gibbs, 1956) 

Porc1ento de lndice plastico límite de Grado ce Expansión 
partículas menor contracción expansibilidad probable, de 

1 oue 0.001 mm seco a saturado 
1 % % % 
> 28 > 35 < 11 Muv alto > 30 
20-31 25-41 7-12 1 Alto 20-30 

i 13-23 115-28 10-16 Medio 10-20 
1 < 15 <18 > 15 1 Baio < 10 

La expansión probable se mide en una arcilla secada al aire y puesta a saturar en un consolldómetro 
estándar, ba¡o una presión de 0.07 kglcm2 

TABLA 3 
RANGO DE VALORES DEL MÓDULO DE DEFORMACIÓN Es DEL SUELO (Bowles, 1968) 

fCtase de suelo 
1 

Módulo de 
deformación, E, ' 1 

1Um1 

! Arcilla m u blanda 35-280 
1 Arcilla blanaa 175-420 
1 Arc1lla media ! 420-845 
~~ A"'r"':~lll~a_cd:::u:-.:ra=------+1 700-17;:5~5,-----l 
[ Arcilla arenosa 1 2810-4220 
¡ j',rena l~,m""o:os~a~-----¡f-'i00-2.1~ .::1 0"-,-------' 

! Arena suelta ¡-1055-246,,::0~--
Arena compacta 14920-8435 
Arena y arava compactas 1 9840-19685 
Loes,.:'sc__ _______ :..;l 9~84=0:::.-1"'2"6"'5"'5~--j 

(Acdsp1 O) 
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TABLA 4 
PARÁMETROS DE DEFORMABILIDAD. MUESTRAS ESTADÍSTICAS DE LA ARCILLA DE LA CIUDAD 
DE MÉXICO 

Propiedad mecánica Crc' e, 

Número de valores, N 51 40 
Med1a 0.045504 0.57118 
Variancia, s· 0.0003166 0.020959 
Desv1aC1Ón estándar, s 0.017794 0.14477 
Coef1c1ente de vanac1ón 0.391 0.253 

TABLA 5 
PARÁMETROS DE DEFORMABILIDAD. POBLACIONES ESTADÍS>ICAS DE LA ARCILLA DE LA 
CIUDAD DE MÉXICO 

Propiedad mecámca 
Número de valores N 
·¿ cuadrada 

1 Media, u 
Vanancia, v" 

1 Desv1aC1ón estándar. a 

TABLA6 

151 140 1 
146.864 136 ~ 
1 o 045504 1 o 571181 
1 0.00033781 10.022603 1 
! o 018380 1 o 15034 1 

VALORES DESFAVORABLES ESTIMADOS DE PROPIEDADES DE DEFORMABILIDAD 

'Nivel de iZu;, 
1 e"· 1 C,' 

confianza 1 

1 a" 1 
l% ¡ 1 1 
!5 ! 1 6449 10.075736 10.81848 
110 ! 1 2816 10.069059 10.76386 
¡ 15 11 0364· 1 o 064552 lO 72699 
120 !0.8416 i o 060972 10.69771 
j25 1 o 6745 1 0.057901 10.67258 
!30 10.5244 1 0.055142 1 o 65002 
140 ! 0.2533 1 0.050159 10.60926 
150 !O 1 o 045503 10.57118 
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TABLA 7 
PARÁMETROS DE DEFORMABILIDAD. MUESTRAS ESTADÍSTICP,S DE TOBAS Y DE 
CONGLOMERADOS (Deméneghi y Sanginés, 2000) 

Tobas ! Conglomerados 
Proptedad mecántca E' Enat j Enat 

Odómetro Pruebas de cono en ! Pruebas de cono en 
campo 1 camQO 

ti m' ti m' i tlm..: 
Numero de valores N 6 12 i 13 
Medta 1368 889 6211 667 Í7570.769 

1 Vanancta, s" 1126863.54 3760051 52 12816957.69 
l Desvtactón estándar, s 1061 538 1939.085 i 1678.379 
i Coeftctente ae vanación 0.775 0.312 : 0.222 

1 

TABLA 8 
PARÁMETROS DE DEFORMABILIDAD. POBLACIONES ESTADÍS:ICAS DE TOBAS Y DE 
CONGLOMERADOS (Deméneght y Sanginés, 2000) 

\Tobas 1 Conglomerado 1 

! Proatedad mecántca 1 E' 1 E," 1 ~n<' ~ 
1 lvm· 1 t/m' 1 vm· l 
1 Número de valores. N 16 ¡12 13 
b: cuadrada 13.655 19.237 1 o 182 
1 Med1a. u 1368 889 I621_~EiZ._ 7570.769 
r Vanancta, G' 11541536 99 , 4477705.6 13319926.56 ~ 
~~ ---------+~~~~1~=-~~:=--JI i Desvtación estándar. G 11241 586 12116 059 11822.066 

TABLAS 
VALORES DESFAVORABLES ESTIMADOS DE PROPIEDADES DE DEFORMABILIDAD (Deméneghi y 
Sangtnés. 2000) 

'Tobas 1 ConqlomeradóS] 
1 Ntvel de 12, \E' Enat Enot 
! conf1anza 

·1 1 
!a-. 1 
!% 1 1 tlm' vm· vm· 
:5 !_l_6_:149 __ _1_0 1_2730 961_j_4573 652 
1-. 
' '-:=0 ___ 11 28~16'---+1 o 1 3499 726 15235 609 ~ 
: 1'-'5'----'1T0364 \82 109 14018 sií3-i5682.37_9 __ -
: 20 ! 0.8416 1323 970 14430 791 16037.318 
! 2:é:5~~~::_-_"_;-;:,-:o0-:6:-::7-'-4 =-5 ----El 531-:4:-::3=9---i-1 4 7 84 3_!{5 1 63412_8_5 __ -
;3::J \05244 1717.801 15102005 6615277 
i 40 10.2533 \1054.395 15675.669 7109.240--
\50 i o 1368.889 6211.667 7570.769 

(Acdsp01) 

16 



(a.) 

Sdu;matt...: 1 cprc$~ntation of force transmi.;;sion 
thruut;h :-.mi. (a) Cro~::. :-.cction throug,h bo:... 11\l~d w1th ::.oil. 
(U) Enbrgcmcnt tluoug,h pürl!Oll of ~.:ro:,s sccllon showmg 

for~cs at t\~·o uf thc contact pomt~. 
(L.--l. e ~ W~;+-•~, \ct&q) 

FIGURA. 

Cn\!,t:1:>r.; ,):· ~ll u:~ .... :.1:;k J,:.\y n~ :~:1;-tt.:ks 

' (t..G.-\oc l.j'·'·I\ ... :~-•""JI.:f6'1) 

f"L G-VRA 3 

FIUIJ flims ::.urruunúing .,·cry sm..tll soJ! partid~. 
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INTERACCIÓN SUELO-PILOTE 
MÉTODO SIMPLIFICADO 

Agustín Deméneghi Colina 

Ilustraremos el método simplificado de interacción suelo-pilote con el siguiente ejemplo: 

Pilote circular de diámetro= 35 cm, L = 3 m. 
f/ = 250 kg/cm2 

E = 158000 kglcm2 

1 = 73 661.76 cm• 
'- Carga en la cabeza del pilote 3. 4 t 

Rigidez de la subestructura (contratrabes) K.,= 702 658.62 t. mirad. 
En el terreno de cimentación G = 330 tlm2 

En la punta del pilote K .. = 8. 575 t.m/rad 
K.,. = 298.941 t/m 

SOLUCIÓN 

En la fig 1 se muestra el sistema de cargas sobre el pilote, y en la fig 2 se indican los 
desplazamientos que sufre el pilote. 

La matriz de rigidez del pilote y el vector de cargas de empotramiento sobre el pilote se 
obtienen en forma similar a lo tratado en capítulos anteriores, considerando los tramos del 
pilote como vigas continuas. 

El vector de cargas concentradas está dado por 

3.4 
o 
K..óJ 

P' = K.. e. 
o 
1<.96 

Considerando dos "estratos verticales", el primero de espesor 0.25 m y el segundo de espesor 
O. 30 m, y con un M, = O. 00104 S m2/t , se obtiene la matriz de flexibilidades del suelo 

ó1 = 0.00056007 r1 + 0.00000042478 r2 +O r3 (a) 

ó2 = 0.0000004012 r 1 + 0.001I201 r2 + 0.00000004012 r3 (b) 

¡¡,=O ro+ 0.00000042478 r2 + 0.00056007 r3 (e) · 



Aplicando la ecuación general de equilibrio 

y las ecs (a), (b) y (e), se obtienen los siguientes resultados 

(ISEPILOT) 

ó1 ~- 0.0013347 m 
02 ~ 0.000026597 m 
lh ~ 0.000033870 m 

64 ~- 0.0000029552 
el~- o.ooo25682 
66 = 0.00013503 
r1 =- 2.38304 t/m 
r2 = 0.024577 t/m 
r, = 0.060472 t/m 

----------~------ - 2 
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ANEXO No. l. 

CAR.-\CTERISTICAS GEOLOGICAS Y ZONIFICACION GEOTECNIC.-\ 
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CARACTERISTICAS 
GEOLOGICAS 

La mlormac16n estrat1gráf1ca del subsuelo de la Ciudad 
de MéXICO que aqui se presenta está fundamentada en 
todas las pubhcacrones dtsponibles sobre ese tema y en 
la derrvada oe los estudtos geotécnrcos aue se han 
realrzado . 

En la zontfrcacrón del subsuelo se observa cómo se ha 
podrdo precrsar la comple¡a estratrgrafia de la zona 
pontP'lie de la Crudad gractas a los sondeos y 
c.· ~l.'i!\..':1c;~; Lit.. cu:::..t~ucct(•:l ck. 1~! Unca 7. En cu.Jnto () 

:onas del lago y de transrcrón, la explordcrón del 
;uelo con el cono eléctrtco ha permitrdo la defrnrción 

ae perfiles estratrgráftcos más precrsos. demostrando 
con ello que esta herramrenta de exploración es una 
técnrca muy eftcrente y económica para los estudros del 
subsuelo de esas zonas. 

En relac16n con las prop1edades mecámcas de los 
suelos. partrcularmente en las zonas del lago y de 
:•a . ..,s•c•On, ocurre una cons~ante evoluc•On. 
ooservbndose una disminución de la compresib•hdad y 
un au.'l'len:o de la res•stenc•a a! esfuerzo cortante, 
fcnOrncnos que OC11rrcn en pocos años, y aun en meses, 
a cor.sccucnC!a de. al el bombeo profundo para el 
aDastc·c•m•ento de ag"a potable. bl el electo de 
soorecarga de ant•guos rellenos superficiales. el el peso 

· ce la; estructuras. y di el abat1miento del n1vel freático 
por bombeo suocrf•c•al para la construcc•ón de 
c•r:1entociones y manten•m•ento de sOtanas. Todo esto 
hace c;uc la tnlormac•Cm prev•a sobre las prop1edades 
rr.eci!n•cas ae los suelos ún•camente deba tomarse como 
~Jna guia. y que s•empre será necesario actualtzar el 
conoc•miento del subsuelo med•ante estud1os 
geotécn•cos confiables. 

Et conocH·n•ento del subsuelo de l.J C•udad de MéxiCO 
(:voluc•onara sOlo s• se me¡oran las técnicas de campo, 
ce laborator•o y de instrurnentaciOn; por tanto. los 
aspectos que por su Importancia deben desarrollarse a 
corto plazo son: al dcf•nir la estrat•grafia y propiedades 

1n1cas de la costra superficial. b) mejorar las 
.. cas del cono eléctrico. el reducir el remoldeo y 

t•ourac•ón de las muestras inalteradas de suelos blandos, 

di muestrear en seco los suelos de ba¡o contenido de 
agua. y el disminuir el costo de la instrumentaci6n 
de campo. 

1 
Generalidades 

Cualquiera que intente comprender la naturaleza 
gcol6~1c.1 de lo;, depósitos sobre k>s que se cclificil la 
C•udad de Méx1co. deberá partir de tres marcos de 
referencia· el geol6gico general, el paleochmático y el 
vulcanol6gico. 

1.1 
Marco geológico ge~eral 

La cuenca del Valle de México asemeja una enorme 
presa azolvada: la cortina. situada en el sur. está 
representada por los basaltos de la sierra de 
Ch1chmautzm. mientras que los rellenos del vaso estén 
constituidos en su parte supenor por arcillas lacustres 
y en su .parte 1nfer;or por elásticos derivados de la acción 
de ríos. arroyos, glactares y volcanes !fig 11. 
El con1unto de rellenos contiene además capas de ceniza 
y estratos de pómez producto de las erupciones 
volcánicas menores y mayores durante el último medio 
millón de años o sea en el Pleistoceno Superior, que es 
aproximadamente el lapso transcurrido a partir del inicio 
del c1erre de la cuenca. También se reconocen en el 
c•tado relleno numerosos suelos, producto de la 
meteonzaci6n de los depósitos volcánicos, fluviales, 
aluviales y glaciales: estos suelos, hoy transformados en 
paleosuelos. llevan el sello del clima en ol que fueron 
formados, siendo a veces amarillos. producto de 
ambientes fries, y otras veces cafés y hasta rojizos, 
producto de ambientes moderados a subtropicales. 

Sobre este complejo relleno ha crecido la Ciudad de 
México. Desde la fundación de Tenochtitlan, hará 600 · 
años, los pobladores del lugar han tenido que 
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~ARCILLA~ LACUSTRES 

D DEPOSITOS CLASTICOS 
k\':,:'1 SIERRA DE CHICHINAUTZIN 

Fig 1 Esquema geológ1co general del Valle de México 

~nfrcntarse ?. lils C?.racterístir:.1s drfícil!:~ del relleno; hncr.1 
. a mrtad Ue este srylu, !:lUS eOI!rcros y obras se luerurr 
desplantando sobre los rellenos correspondientes al 
borde de la planicie, compuestos por sedimentos 
transnac1onales lligs 2 y 31, y en lo que va de la 
segunda m1tad de la centuna. la Urbe se ha extend1do 
aún más, rebasando los límites de la planicie y subiendo 

LOI.'.AS 

fZZl ARCILLAS LACUSTRES DEL HOLOCENO 
0 SUECOS NEGROS LIMO-ARCILLOSOS DEL 

PLEISTOCENO. MAX. 5 m 
1:-:-::) FORMACION TARANGO 

Fig 2 Esquema geológico general de la 1rans1ción 
Lamas - planicie de un "delta" aluvial 

., los extensos flancos occident<lles de la cuenca . 
l!Spdcru cuUrt.!rlO JJW los ullorucm, vo!cárucu::, de lo srerra 
de las Cruces, conocido como Las Lomas. Sus 
dep6s1tos elásticos d1fieren en mucho de los depós11os 
arc'lllosos superficiales del centro de la cuenca 

I?ZZlARCILLA LACUSTRE DEL HOLOCENO 
CJSUELOS NEGROS LIMO-ARCILLOSO DEL 

PLEISTOCENO, MAX. 5 m 
1.-:-~ FORMACION T AAANGO 

Fig 3 Esquema geológico general de la transición 
Lomas- planicie fuera de un "delta" aluvial 

----------------------------------
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1.2 
Marco paleoclimátíco 

El cl1ma un1formemente cálido y a menudo desértiCO del 
Pl1oceno, en las lat1tudes de la Meseta Central mexicana. 
cedió a climas cambiantes y extremosos del Pleistoceno. 
Las causas de esta mutación, que afectó a toda la Tierra 

· hace dos mLllones de años, aún se de3conocen. 
PrLnC1p16 el camb10 con ligeras oscilaciones de 

penados calurosos a fríos, los que se fueron acentuando 
>ta h¿¡ce un mdl6n de o F. os U iD t.), cunndo se iniciú 
a pr1mera gran glaCI8Ct6n (Nebraska), con una 

duración aproximada de 100 000 años. Siguió un lapso 
de clima caluroso, el cual cedió renovadamente a un 
segundo periodo de glaciación prolongada 1 K ansas!. 
Entonces se produjo un lapso extenso de clima caliente 
de unos 200 o::xJ años. Este intervalo se denomina en 
Norteamérica el Yarmouth o el Gran lnterglacial; 1mper6 
hace ~00 000 a 600 000 años en todo el orbe. 

SIDliiÓ un tercer penado c,tac1al tlllinoisl, p.1rc1 el cual 
se hJn pod1do de ter m1nar dos avances separados por un 
per10do con clima moderado. Esta tercera glaciacLón 
term1nó al desarrollarse de nuevo un clrma rclahvamcntc 
c~l!Go .1 lo 1.1rgo de 100 CXXJ cJ 00 CXXl arios: se le conoce 
como el Tercer lnterglacral o Sangamon en 
Noncamé;rca. De nuevo se fue enfriando el cltma, 
rmponréndose la cuarta glacracrón, caracterrzaja por tres 
oscrlacroncs y dos estadrales de clima moderado; 
termmó hace 10 ()(X) años aproximadamente. Es 
entonces que prmcrpió el Holoceno o Reciente, perrodo 
clrmátrco moderado, tendrente a caliente. o sea el actual. 

De lo anterror se derrva que la cuenca de México, 
desde su cieúe en el sur por los basaltos de la sierra de 
Chrchrnautzrn. ha pasado por dos periodos de glaciacu:>n, 
el lllinois y el W1sconsin y dos mterglaciales. el 
Yarmouth y el Sangamon. tal como se describe en la 
hg ~. 

lnvestrgacrones reCientes (re! 1 l han permitido 
rnpr0b?r en el espacro de Las Lomas. de~ ósitos 
maúos por glac1ares pertenecientes al lllinois. Debajo 

de las arenas azules de Santa Fe, especialmente en la 
mma Totolapa, se descubrieron restos inconfundrbles de 
depósitos morrénicos. adem~s de superficies pulidas en 

roca atribuidas exclusivamente a la acción glacial, 
en pequeños domos formados en el Pleistoceno Medio. 
Estos indicios de glaciación son anteriores a 170 000 
años (lllinois Inferior). Aún más. arriba de las mismas 
arenas azules hay otras morrenas más jóvenes que se 
asignan al avance del lllinois Superior. 

Las profundas barrancas de la Magdalena, de Santa 
Rosa y de la Cañada, caracterizadas por su sección 
cl~sica en U, se han podido identificar como productos 
de cros16n glac1o1. Representan estas trt.'S hvrrancas 
avances del lllinois Tardfo, pues sus depósitos 
morrén1cos y los pulimentos y estrías en sus paredes 
aparecen cubiertos localmente por suelos rojizos 
arcillosos, atribuidos al Tercer lnterglacial, o sea el 
Sangamon. 

Hay que señalar que todas las manifestaciones 
glaciales descritas sobreyacen a secuencias de suelos 
rojos del tipo lnterglacial o sea el Yarmouth. Este 
horizonte rndtcador palcoclimático define los fenOmel._ ... 
de origen glacial como pertenecientes a la Tercera 
Glaciac1ón. 

Atlas antes de hoy 

10' 
8(). 1 Ox 1 (Jl 

lo:J.BOx I(Jl 

:JOO. 1 OOx 1 (Jl 

400-400x 1 (Jl 

? 

? 

- 900xi(Jl 

Ha/ocena · Reciente 

4a. Glaciación: 
Wtsconsin 3 avances 

3er. /nterglacial 
Sangamon 

3a. Glaciación: 
/1/inois 2 avances 

Gran /nterglacial Yarmauth 

2a. Glaciación: Kansas 

ler. lnterglacial 

la. Glaciación: Nebraska 

Fig 4 Periodos glaciales e interglaciales 
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Uno de los productos típicos acompañado úe 1a 
cx1stcncia de glaciares son los suelos eólico~ l.as 
llamadas br~sas del valle y de montaña que se desarrollan 
hoy en día en la cuenca, deben haberse acentuado 
cxtraordmar1amente durante los climas glaciar']S, 
tranforrrán'iose en vendavales. Es cas1 seguro que estos 
fuertes v1entos acarreaban rmportantes volúrnenes de 
partículas fmas de polvo volcánico alterado al Valle. 
Al prec•pitarse este polvo -llamado loess- en el lago, 
se hidrataba fácilmente creando las conocidas arcillas 
lacustres del valle; por este fenómeno se mterpreta hoy 
que las arcdtas son producto princ1pal de la 31teración de 
loess glac~al 

.1.3 
Marco vulcanológico 

Todo mater~al conten•do en los depósitos de la cuenca 
del valle de Méx1co es directa o •ndnectamc:ne oe origen 
volcámco . 

De origen volcánico d~recto son. por e1emplo. las lavas 
de los domos pliocénicos del cerro de Chapu'tepec y del 
cerro del Tepeyac. Lo son también las lava'. brechas, 
tezontles y cenizas del Peñón del Marqués, vsi como las 
de la sterra de Santa Catarina con su hilera de conos 
escoreáceos juveniles rodeados de lavas. y les coladas 
rc:::cntc:.; c!o! Pcd;rCJill o~· ~.;¡n /1110 1 '1 IHII~_J:flt~d<ls r.n el 
Xdle. Los productos de estos derrames volc..ánicos 
menores nó comp1ten en var1edad y volumen con los de 
un volcán grande. como lo es el cerro San M1guel, que 
se eleva al SW de la Ciudad de México. Estl complejo 
volcán con calderas múlttples. estuvo act•vc desde 
f1nales del Plioceno hasta hará algo más de 100 000 
años. habiendo producidO en un lapso de dos a tres 
millones oe años erupc1ones pumít1cas de gran volumen 
y energia. vanos kilómetros cuadrados· de lav.1:... además 
de ex tenses la ha res calientes y tríos. avalanchas 
ard1entes y otros numerosos ltpos de p1roclást • .:os. que 
t1an contrJbtHdo a los c:densos aban1cos volcánicos 
que se conocen como Formac10n Lomas. 

En:re sus· erupc1ones más espectaculares. oc·Jrridas en 
el Pleistoceno SuperiOr. destacan las conoc1jas arenas 
azules ouc irrumpieron al formarse la caldera d~l cerro 
San M•guel hará 170 000 años; es decn. a med•ados de 
1a Tercera G!aciacJ6n. Al preCipitarse los ptroci.3StiCOS 
sobre las superf1CJCS glaciales en las cumbres del volcán, 
el vapor produc•do generO lahares calientes que 
descendieron con velOCidades ex traord1naoas. avanzando 
a d1stancias ac hasta 20 km del cráter. para term1nar en 
1¿;s ~arrancas de iarango. Tacubaya y San Angel. 

Asi como se produjeron laharcs calientes hubo 
tarnb1én ocas1ones en las que en el curso de la actividad 
volc.1n1ca resultaron lahares fríos (corrientes de todol. 
arrastrando extraordmar10s bloques de roca en una 
mawz areno-lodosa. Efectivamente. superpuesto a los 
dep6s1t0s de. morrenas en Tacubaya y Tarango, se 
reconoce un potente lahar ciclópeo que debe haber 
descendidO de la regi6n de Cuajimalpa a !males del 
avance glac•al del lllinois Inferior, antes de la erupción de 
las arenas azules. 

En el renglón de depósitos volcánicos indirectos se 
deben mencionar las acumulaciones de polvo eólico. 
Las regiones volcánicas de por sí abundan en detntos 
finos derivados de cenizas volcánicas. El viento levanta 
este polvo y lo transporta a veces a grandes d1stanc1as; 
SI el viento lo deposita en laderas durante penodos de 
clima frío, se transforma en suelos inmaduros que con el 
transcurso del tiempo se convierten en tobas amarillas 
que tanto abundan en Las Lomas. S1n embargo, si se 
depositan en un lago, como el antiguo vaso de Texcoco, 
sus partículas se hidratan, transformándose en arcillas. 
Por ·otra parte, SI se asientan durante un interglacial, o 
sea cuando impera un cl1ma relatrvamente cahente, se 
producen suelos con coloides debido a la actividad 
filológ1ca más intensa; estos suelos con el t•empo se 
transforman en tobas rojizas arcillosas. Los suelos rojos, 
neos en coloides, son característicos del Sangamon. 

Relacionados con los per~odos glaciales. espec1almente 
a f.nales de ellos, están los deshielos, por los cuales 
crec1eron arroyos y ríos caudalosos. Los deshielos 
generaron potentes depósitos fluviales que se reconocen 
hoy en numerosos puntos de Las Lomas, así como al pie 
de ellas en la transición a la planicie central, fórmando 
abamcos aluv1ales y deltas. 

.1.4 
Estrat1grllfíu genero! 

al Depósitos del lago. Los depósitos de la planicie del 
Valle de México son los que comúnmente se conocen 
como depósitos del lago. Hay que señalar que ello 
solamente es v~l1do y correcto para Ciertos ttempos
geol6g1cos con cond1c1ones climáticas que propiciaban la· 
existencia de un lago. En la cuenca cerrada podía existir 
un lago cuando las lluvias superaban a la evapo· 
transp~rac•ón, el que desaparecía cuando ésta superaba a 
las lluvias. Obviamente, el factor que dom.naba dicho 
cqu1libr•o era la temperatura ambiental: si el chma se 
enfnal.JJ, se formaba un lago, SI se calcntabJ, el lago 
dismmuía y hasta desaparecía. 
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:1 lago central nunca fue profundo; de ahí que los 
arroyos que bajaban por las barrancas y desembocaban 
en la planicie no lograron formar deltas extensos que se 
tntrodujeran mucho a d1cho lago. Los clósticos fluviales 
y aluv1Jies se acumuluban consecuentemente en el 
qu1ebre morfológico y se interestratificaban localmente 
con la ser1e arcillosa lacustre supenor Sin ernhargo. en 
la ser1e arCillosa lacustre inferior. las aportac1ones de los 
glac1ares que bajaron en el Jllinois Inferior hasta Río 
Hondo, Virreyes, Tacubaya, Barranca del Muerto y San 
Angel, depos1tando morrenas con fuertes volúmenes de 
clastiCOS y baleos, lograron formar acumulaCIOnes 
a!uv1ales extensas que parten del pie de Las Lomas y se 
adentran en la plan1C1e aluvial 

En la hg 6 se reproduce este hecno en el corte 
geológiCO, que muestra la estrJtJgrafía de la zona de 
irarlSICIÓn. 
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Fig 7 Estratigrafia de Las Lomas 

el DepóSitos de Las Lomas. En la secuencia 
estratigráfica de Las Lomas se identifican cuatro 
fenómenos geológicos: 

• La acumulación de potentes depósitos de erupciones 
volcánicas explosivas. 

o La erosión subsecuente de estos depósitos, 
form~ndose profundas barrancas. 

o El depósito en las barrancas de morrenas, y 
o El relleno parcial de esas barrancas con los productos 

elásticos de nuevas erupc1ones. 

Las anten()res unidades quedan separadas unas de 
otras por suelos rojos, .amanllos o cafés según el clima 
que rigió después de su emplazamiento. En la fig 7 se 
muestra esa estratigrafía. que se extiende sobre un 
1otervalo que cubre el último medio millón de años. 
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Consecuencia de lo anterior es lo que llaman los 
geólogos transgresiones lacustres o regresiones 
lacustres. El resultado práctico de este ¡uego era la 
deposllación de arcillas o formación de suelos. El lago 
subsistía durante las épocas de calor {sequía/ en las 
panes centrales de la cuenca, continuando aquí su 

·depósito de arcJilas (lacustres/; en las partes marginales 
ltrans1C1ónl ocurría lo contrario, donde entre arcillas 
lacustres se intercalaban frecuentemente suelos secos. 

Ten1endo en mente los conceptos geológicos, 
litológ1cos y de temperatura expuestos, es relativamente 
fác11 mterpretar la secuencia de los llamados depósitos 
lacustres, a la luz de los cambios climátiCOS del último 
med10 millón de años. En ese lapso. que corresponde al 
Pleistoceno Superior. se han desarrollado en el 
Hem1sferio Norte dos glaciaciones {clima frío) con tres 
periodos interglaciares {clima moderado a cahenteJ. 
El clima de la cuenca del 'Jalle de Méx1co ha sido una 
func16n d1recta de dichos cambios. rozón por la cual se 
puede reconocer en la secuenc1a estratigráfica de los 
depósitos del lago las grandes variaciones climáticas. 
Esta Circunstancia, comb1nada con un análisis minuCIOSO 
de las erupciones volcánicas, de las cuales ha s1do 
posible le.:har algunas, ha llevado a una geología 
climática de los depósitos del lago lrcl 11. Además. se 
ha logrado establecer una correlación estratigráfica de 
d1chos depós1tos con las secuencias volcán1cas de 
l .1s Lomns al romente de lil C'ILJCi.Jrl 

Zeevaert presentó en 1953 tref 21 la pnmera 
interpretación de la secuencia estratigráfica de los 
depósitos lacustres. Mooser {ref 11 le ha agregado 
información reciente, fundamentalmente sobre la 
Interpretación de edades geológ1cas y las correlac1ones 
estratigráficas establecidas entre Las Lomas y la planic1e; 
en esta interpretación estratigraf1ca de la planic1e ya no 
se habla de formaciones Tacubaya. Becerra y Tarango, 
ya que estas un1dades litológ1cas. con excepc1ón de la 
Tarango, no se prolongan de Las Lomas al relleno 
lacustre aluvial. 

En la lig 5 se presenta en forma smtét1ca la 
Interpretación de la €Stratigrafía propuesta por Moo~er. 
Nótese que las erupc1ones de arenas azules. ocurridas 
hace 170 000 años, representan lo que antes se definía 
como Formación Tarango {ref 21. 

bl Depósitos de trans1ció~. ~os depósllos lacustres del .. 
centro de la cuenca van cambiando a medtda que se 
acercan al pie de Las Lomas; lo que ocurre es que entre 
las arcillas lacustres van .ntercalándose capas de suelos 
limosos, cuerpos de arenas fluv1ales y. en c1ertos casos, 
especialmente en la desembocadura de arroyos y ríos,. 
Importantes depós1tos de gravas y baleos Obv1amente, 
las aportaciones fluv1ales de Las Lomas al gran vaso de 
sed1mentac1ón, que es la planicie. se depos1tan 
especialmente en el r¡uiebre morfológ1co Lomas-PlaniCie 

{llg 6/. 

-----------------------------------------------------

/ 
/ 

/ 
/ 

/ 
/ 

/ 

/ 
/ 

/ 

/ 
/ 

/ 
/ 

/ 

Fig 6 Estratigrafia de la zona de rransición 

1 SUELOS DEL HOLO(E/IoO u SU( LOS INT[RCALAOOS AL BAJ.l.R [l LAGO 

4 (AI"A DURA,;¡,., INT~RGlf.(lAL SANGA'-.IQf,¡ 

~ GRAVAS Y AFI[NAS OlliLL•NOrS SUPfi'IIQI( 
6 ERL'PCION 0( ARENAS AZULES. 
1 ·;RAVA5 Y AR[NAS DE FrNAL[S D(l lllll'oQIS l"<<[qrQR 
8 MORR(ro..AS OH IUINQI~, IMtPr(IR 
9 MAilRI,.\l J.IQRR(NI(Q REOEPQSII..\QQ 

' ' "' -

8 



D E P O S I T O D E L A G O ,::;;, 

9 



2 
Depósitos del lago 

2.1 
Proceso de formación de los suelos 

Los suelos arcdfosos blandos son la consecuencia del 
proceso de depósito y de alteración fis1Coquím1ca de los 
ma terrales aluvrales y de las cenizas volcánicas en el 
ambiente lacustre, donde existían abundantes colonias 
de mrcroorganrsmos y vegetacrón acuállcu; el proceso 
::.u/rrlJ I~Hfp~ rntc::r~pcrunc.:; d> .. HJillt: lu: pc.:;roUus diJ 
m tensa sequía. en los que el nivel del lago baró y se 
formaron costras endurecrdas por deshidratación o por 
secado solar. Otras breves interrupciones fueron 
provocadas por violentas etapas de actividad volcámca, 
que cubrreron toda la cuenca con mantos de arenas 
basáltrcas o pumiticas; eventualmenre. en los pcr~odos 
de sequia ocurría también una erupció"n volcánica. 
formándose costras duras cubrertas por arenas 
volc.Jntcas 

El proceso descrito formó una sccucncra ordcnac.Ja de 
estro tos de arcilla blanda separados por lentes duros 
de hmos arcillo-.cHenosos. por las costras secos y nor 
arenas basálltcas o pumitr:as productos de las cmrsrones· 
volcán1cas los espesores de las costras duras por 
deshtdrataetón solar tienen camb10S graduales dcb1tfo a 
las cond1C10nes topográficas del fondo del logo. olconzan 
su mayor espesor hacia las onllas del vaso y prcrdcn 
rmportanc1a y. aun llegan a desaparecer. JI e entro del 
mrsmo. Esto último se observa en el vaso del antruuo 
lago Tcxcoco, demostrando que esta rcyu~n UeJ l.:~go 

tuvo escasos y breves per10dos de sequía. 

2.2 
Evolución do las prop1edades mecánicas 

aJ Consolrdac,ón natural. (1 proceso de forrn.Jc,ón de 
.os suelos 1mplrcó que se consol1daran ba¡o su pcop10 
peso. exccpro en las costras duras. que se 
prcconsol!daron fuertemente por deshidratación o 
secado solar y que en su parte rnfer~or formaran una 

zona ligeramente preconsolidada. Considerando que la 
mosa de suelo predominante era muy blanda y 
normalmente consolidada, la variación de su reSIStencia 
al corte con la profundidad deb16 ser lineal y 
seguramente muy similar en cualquier punto del lago. 
Es fact1ble que en el lago Texcoco. que pr~cticamente 
no sufrió etapas de sequía, y donde el contenido salino 
do sus aguas orn más alto, las arcillas fueran algo más 
/;l:.md.:;:; y c:o1nprc~iLk:s (iUl! cn L:l rcst;:¡ du lu cuenca. 

bl Consolidación inducida. El desarrollo urbano en la 
zona lacustre de lo cuenca del Valle de México ha 
ocasionado un complejo proceso de consol•dactór :11 
que se distinguen Jos siguientes factores de influer ..... -· 

• La colocación de rellenos desde la época 
precortes1ana. necesarios para la construcción de 
viviendas y p1rámides, asi como para el desarrollo 
de zonas agricolas. 

• La apertura de taras y lúneles para el drenaje de 
DOU.J~ pluviales y negras, que provocó el cJbatimiento 
del nivel fre~tico. lo que a su vez incrementó el 
espesor de la costra superf1cial y consolidó la parte 
super~or de la masa de arcilla. 

• La extracc1ón de agua del subsuelo. que ha venido 
consolidando progresivamente a las arcillas. desde los 
estratos m~s profundos a los superficiales. 

• la construCCión de estructuras. 

el Acs1stencia al corte. Las etapas del proceso de 
consolidación impl1can la ovolución'de la resistencia 
al corte de los suelos descrita esQuem~ticamenle en la 
f¡g 8 . 

. 2.3 
Características estratigráficas 

al Costra superfic1al ICSJ. Este estrato est~ integrado 
por tres subestratos, que con~tttuyen una secuencia r4 ... 
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Ftg 8 Evolución de la resistencia al corte 

matenales naturales cubiertos con un rcllcn') artifrciól 
heterogéneo. a saber. 

Relleno ar.ificial IRA). Se !rala de res!Os de 
consiruccrón ~· relleno arqueológico varia entre 1 y 
7 me\ro~ 

Suelo blando ISBJ. Se le puede descrrbrr como una 
scr1e de depósi!OS aluviJies blandos con lentes de 
ma1er1al eól1co Intercalados. 

Cowa seca !SS). Se formó como consecuenCia de 
una d1Sm1nuc16n del n1vel del lago. quedJndo expuestas 
algunas zonas del fondo u /os rayos solares. 

bl Seflc arclliosa lacustre supcnor. El pedd 
estratJgraiiCO de los suelos de/lago, cn1re la supcrflcrc y 
la HamadJ CJpJ Dura. es muy uniforme. se pueden 
1dentd1car cuatro estratos principales, acordes con su 
or1gen geológ1co y con los efectos de la consohdac16n 
;t)duc1da por sobrecargas superf1C1alcs y bombeo 

Jfundo. estos estratos t1encn intercalados lentes duros 
uue se pucacn cons1dc:ar como estratos secundarios. 
A esta parte se le 1dentd1cara como scr1e arcillosa 
'acustre superior y t1enc un espesor que varia entre 25 y 

50 m aproximadamente. La estrat1grafía anterior se 
resume a continuac16n. 

Estratigrafía 
entre la 
supcrfic1c 
y la Capa 
Dura 

Es1ra1os 
principales 

Costa superhc1al 
Arcillas preconsofidadas 
superf1ciales 
Arcillas normalmente 
consolidadas 
Arc•llas preconsofidadas 
profundas 

Eslratos {Capas de secado solar 
secundarios Lcnles de arena volcánica 

Lentes de vidrro volcánico 

En la fig 9 se ilustran dos ejemplos de la identificación 
de es1os eslralos, exceplo los preconsol•dados 
profundos. en dos sitios con diferente nivel de 
preconsolidaciOn. A contmuación se describen 
brevemente las características de los estratos que 
m legran esta sene arcillosa. 
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Fig 9 Perfiles {lpo de los suelos de la zona 1el!ago. en funCión de la reststencia al corte determinada con cono 

Arc1lla preconsolidada superficial (PCS). En este 
estrato superfrcral. las sobrecargas y rt!llcnos nrovocaron 
un proceso de consohdacrón que translorm6 < Jos suelos 
normalrr•~¡-.te consolidados. locaiJlados por dd·a¡o de IJ 
costra superfJcral CS. en arcillas prcconsolidadas 

Arcilla normalmente consol1dada (NC). Se local•zJ por 
deba¡o de la profundodad hasta la oue alee tan fas 
~Ot.Jrt:Cdi9.:J::. ::.u~t:ffJcrales V POI <JIIJlhJ <.k/()'.., ;,ucru:.. 

preconsol1dados por el bombeo prolundo. OUJIO 
rndicados. Es 1moonante aclarar que estos suelos se han 
raentd1cado como normalmente consohdados para rus 
sobrecargas actuales, porque aun estas arctllas han 
sulrtdo un proceso de consolldac,ón a part1r de su 
co.ídiCión tn1C1ai 

Arco/la preconsolidoda profunda (PCP). El bombeo 
pa;a aoa~tecer a la ctudad de agua potable ha generado 
un fenómeno de consolldcJCión, más Slgnlf1catJvO en las 
arcillJs profundas que en las supcrftCialcs 

Lentes duros (LO J. Los estratos de arcilla están 
m:crrurnp1dos por lentes duros que pueden ser costras 
de secado solar. arena o vtdrio (pómez) volciuHcos; 
estos lentes se utilizan como marcadores de la 
estrat1grafia 

el Capa Dura. La Capo Duro es un deposito de l1mo 
arenoso con algo de arcilla y ocas1onales gravas. con 

una ccmentac10n muy heterogénea; su espesor es 
vanablc, desde casi imperceptible en la zona cen Ira/ del 
I<JOO que no llegó a secarse, hasta alcar~zar unos c•nco 
metros en lo que fueron orillas del lago Desde el punto 
eJe v1sta geológico. este estrato se dcsvrro/10 en el 
penado Jnterglacial Sangamon. 

dl Sene arcillosa lacustre infenor. Es una sccuenc1a de 
estratos de arcilla separados por lentes duros. en un 
tHreglo scmc1ante al de la serie arcillosa superior. el 
e~pesor de este cslrato es de unos qu1ncc rnetros al 
centro del lago y priKt1camcnte dcSilP<Hccc en sus 
on!lus. La 1nformac10n diSPOnible de e$tC esltato es muy 
reducHJ.J, como para mtcntar una descrlpCtOn rncls 
completa. 

el DepOsitas profundos. Es una senc de arenas y 
gr~lVJS aluvtalcs limos.Js. cementadas con arcillas duras 
y cartJonatos de calcio, la parte superior de estos 
Ue~.>OSltOs, de unos cinco metros. está mas endurecida, 
atJajo de la cual se encuentran estratos menos 
cementados y hasta arcillas preconsolldadas. 



.3 
Depósitos 
de transición 

.3.1 
Caracteristicas generales 

Los dep6s1tos de trans1C16n form¿Jn una franju que 
dtvtc:f' lo"'. suelos lacustres de las s1erras que rodean al 
valle. ce los apara tos volcanrcos que sobresolen en la 
zona Ge1 lago Esws materiales de origen aluvial se 
cl<ssdJcan de.: acuerdo .11 volumen de ciJstJCOS que fueron 
,¡:r,:·.U;tc!:l:~ fi\lí /,¡•; COfi:L'Il!l::. IJ;Jt:J;¡ ('1 !;t:JO y (1 !;¡ 

rrecucnc.1a uu lus w..:-¡.;o~rto:,, JSI, !:ll1 uc:nL"rurun tlos tqJü!:l 

C·:: transiCIOnes. intercstratlfJcada y ubrupta. ambJs 
condtCJones se dcscr1ben a continuac16n . 

. 3.2 
Condic1ón interestratificada del poniente 

Esta conC1C1Un se presenta en los suelos que se 
o~~~;¡r1aron al p1c de b.Jrrancas. Conde se acumularon los 
ucarreos fluvta!cs que dt::scend•eron de las lomJs a la 
plan•c•e; estos depósitos t•enen scme¡anza con deltas. 
solamente oue se extendte:on hasta IJ arc•lla del anttguo 
IJ;J::> .Tc>:coco. fo~:-n.1ndos,__. mtr.rc.11.1r.•nnr.s dr. arcillas 
lacustres con arenas y gravus de rio !l•gs 2 y 3l 
En E:l proceso de formac1ón de los suelos. el ancho de la 
fr¿¡n¡J de estos depósitos trans•c•orwlcs 
•nterestrai•ftcados var16 según el cl•ma prevalec•cnte en 
caca epoca geoJOg•ca, asi. cuando los glac•Jrcs en las 
tarr¿,ncas de Las Lomas se dcmt•cron. a tmalcs dt: la 
Tercera Glac•ac•ón. los depÓSitOS lluvJales 
corr0spor.d•entes (formados al p•c de los aban•cos 
\'Oicdn•c<?Sl rcsul:aron mucho miss potentes y extensos 
auc los or•g•nados a fmalcs de la Cuarta Glac•aciOn, con 
mucho menor espesor de las cub•crtas de h•elo. 

Consecueniementc, y generalizando, puede tuJblarsc 
de una zona de transición intcrestratificada cambiante y 
ancha al p1e de Las Lomas; esta áreJ cont•cne en sus 
partes mas profundas. deba¡o de la llamada Capa Dura. 
depOStiOS caó:•cos glac1ales. laháricos y fluvioglac•alcs 
caractertzJdos por enormes bloques depositados en la 
boca de las barrancas de San Angel, del Muerto. 
M1xcoac. Tacubava. Tarango y Rio Hondo lf,g 10l. 

ARCILLA 
~LACUSTRE 
G"'lDEPOSITOS 
L.:.J ALUVIALES 

I~:J TOBAS 

Fig 10 Trans'oión incerestratificada ancha 
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t'or otra parte, los depósitos aluviales pueden ser 
recientes, y entonces sobreyacen a los depósitos 
lacustres. como lo muestra la l1g 3; tal es el caso de la 
cubierta de suelos negros. orgánicos, arenosos y 
limoarcillosos del Holoceno, que se extienden desde el 

• 
pie de Las Lomas sobre 2 o 3 km al oriente formando la• 
riberas del lago histórico de los toltecas y mexicas. 
Otra zona de transición interestratificada ancha se 
extiende del valle de Cuautepec hacia el sur (fig 111. 

DEPOSITO$ DE TRANSICION 
/ -100m -100m 
~ --/ " -- ~~ 

'-... _.--
\. / ~ " " -.. 

' 

~ARCILLA 
I:::LfL.1LACUSTRE 

~SUELOS 
~ALUVIALES 

("7:'71 BASAL TOS Y 
~LAPILLIS 

Fig 11 Transició'n interestraollcada angosta 

.J.:J ¡ .. Ht.:S~IIt.:J t.:n l:f h!i1611 Ue lus Uai1us. t:l I'Vr1611 Ucl 
Condición abrupta cercana a los cerros Marqués. el cerro de la Est,lla y el cerro del Tepeyac; la ' 

estrat•grafía típica de estas zonas está integrada por · 
Esta condic1ón se 1dentifica en el contacto entre los 

rellenoS de la CU<!nca y los cerrOS que sobresalen de 
d1cho relleno. a manera de islotes. en este caso. los 
depósitos fluv1ales al p1e de los cerros son prácticamente 
nulos. Jo cual orig•na Que las arcillas lacustres estén en 
contacto con la roca lfig 121. Esta transición abrupta se 

la serie arcillosa lacustre interrumpida por numerosos 

DEPOSITO$ 
LACUSTRES 

" ' ' 
- 1 

" - 1 1 

/ 

\ 

' ' 1 

' 1 

lentes duros. de Jos matenales eros1onados de los cerros 
vecmos. 

PEÑON DEL MARQUES 
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EZZJARCILLA LACUSTRE ~~·~~;j BASALTOS Y l APJLLIS 

Fig 12 Transición abrupta de islote a depósitos lacustres 
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.4 
Depósitos de lomas 

4.1 
Características generales 

La zona de Las Lomas está formada por las serranías 
que limttan a la cuenca al pon1en1e y al norte, además 
de los derrames del X1tle al S SW. en las sierras 
predomtnan tobas compactas de cementactón variable, 
depósitos de Oflgen glac1al y aluviones Por su parte. en 
.el Pedregal del X1!1e. los basaltos sobreyacen a las tobas 

1 dr;rHJ:;:to=--· fl11vi·~¡:,xi,1lcs m.-1::; í1í.1rc:uos 

4.2 
Zona poniente 

al Sterra oe J¿¡s Cruces. Está constituida por abanicos 
volcánicos. caractenzándose superfict~lmente por la 
acumulactón de materiales piroclásticos durante su 
activ1d2J explosiva (principalmente en el Plroccno 
Inferior) y que fueron retransportados por aguJ y h•elo 
en épocas postenores 

En la formactón de Las Lomas se observan los 
Slguit.:nll!s eh:rnentos lltulúyico::,, proUuctu Ut.: e:rupc¡ütll.'S 
de grandes volcanes andesiticos estratificados. 

Horizontes de cenizas volc~nicas. De grano!umelria 
variable, produc1dos por erupc•ones v1olenta~ que 
formaron tobas cementadas depOSitadas a decenas de 
kilómetros de d1stancia del cráter. 

Capas de erupciones pumíticas. Corrcspond•entes a la 
act•vidad volc~nica de mayor v•olencia y que se 
deposllaron como lluv•a. en capas de gran uniform•dad 
hasta luQares muy drstantcs del cráter. 

Lahares. De/midas como acumulaciones caótrcas de 
material piroclástico arrasltado lentamente en corr1cnte::; 
lubricadas por agua. generadas por lluvia torrencial 
1nmed,atas a la erupCJOn. 

Laharcs calientes. Correspond•cntc::; a coroentc ... 
-noulsadas y lubricadas por gases calientes. son las 
.1cnos frecuentes ya que están asoc•adas a erupc1ones 

paroxísmtcas de extraord•nana violenc1a; las arenas y 
gravas azules son las mas representativas de estos 
depOsitas. 

Depósitos glaciales. Caractenzados por grandes 
bloques angulosos en una matriz más fma. d•spuestos en 
forma caótica; estos depósitos generalmente presentan 
un color rosa. 

Depósitos fluvioglaciales. Producto del arrastre del 
agua que se derrite y sale del glacial; se distmguen por 
su l1gera estratif•cac16n. 

Depósitos fluviales. Correlacionables con la Iormac1ón 
cljstica aluvial del relleno de la cuenca del Valle de 
fv\i~XICO. 

Suelos. Producto do la alterac1ón de lahares y ceniZas. 
de color rojo y gns asociados a cl1mas húmedos y 
áridos. respectivamente. 

Por otra parte, los depós1tos más antiguos presentan 
fracturam1ento y lallamiento tectónico dirog1dos 
princ•palmente al NE. d1recciOn que mant1enen la 
moyoria de las barrancas de la zona. 

bl Pedregal del X• !le. Del corro del X1!1e dezendiO, 
hace unos dos rnd años. una extensa colada de lavas 
basalt•cas, sus numerosos flu¡os cubrieron las lomas al 
~~e <Jd volc.Jn Ajusco y í.Jvanlaron en sus [rentes hasta 
la plamc•o lacustre entre Tlalpan y San Angel. Las lavas 
descendieron sepultando dos importa!ltes valles 
antiguo::; uno en el Sur, que se dingía anteriormente a 
las Fuentes Brotan tes de Tlalpan; otro en el Norte, el 
mayor. que se extendia entre el cerro Zacal!épetl y las 
lornas de Tarango. Este últ1mo 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 l11g 141 A la zona cubierta por lavas. se le 
identifica como los pedregales de: San 1\ngel, 
San Francisco. Santa Ursula. Carrasco y Pad1erna. 
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Es interesante mencionar que en la cert.dnia del Peñón 
de los Safios se encuentran intercalaciom$ de lentes 
delgat~os de travertino silicificado, product::) de las 
emanac1ones de aguas termu!es; lo anter:or se ilustra 
con el sondeo de cono eléctrico que se pn~senta en la 
f1g 13. 
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Por otra Pone. debe haber exisiido otro importante 
valle ac'm mas al Sur, enlre las Fuentes Brotan les de 
Tlolpnn y la s1erro de Xochllepec; este valle luvo su 
>becero en Monte Alegre. Es le afluente debe hober 

·;.Jo sepultado duran le la erupción del Ajusco, en el 
Cuaternario Superior. 

Muy anlenormenle a la erupción del X lile, en el lllinois 
!hace 200 000 años) avanzaron grundes cuerpos de 
h1elo. estos glaciares fluyeron de la barranca 
de La Magdalena Contreras hasla las parles bajas de la 
antigua planicie lacustre, acercándose a lo que hoy es 
San Angel. 

SSE 

... 

Indicios de morrenas con multitud de bloqu.es grandes 
se han encontrado en San Angel así como en las 
Fuentes Brolanles; por cons1gU1enle, debajo de las lavas 
del Pedregal de San Angel deben exrslir importantes 
acumulac1ones de morrenas y secuencias fluviog1ac1ales 
derivadas de su erosión. Por otra pane. también puede 
asegurarse que antes de que las lavas del Xrlle cubneran 
el srlio, es le valle fue inundado por otras coladas lávrcas; 
en el corte geológico de la fig 15 se rlus1ra 
esquemáticamente la estrat1grafía descnta. 

NNW 
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F1g 15 Secc1ón Cnichinaurzm·Lornas corrando el Pedregal de San Angel !corte A-A· de la flg 141 

4.3 
zo-ña .. norte· 

Esta reg16n corresponde J la s1erra de Gu<JdJiupc, se 
1ntcgra pnn::;lp<JI:TJc.'l:e por roc.J:> volc,'lnicas C'JCTtrCaSy 
¿¡ndt~siucas. en forma rk un con¡unto de clcvJCIOnc:: 
d6m1cas que se ex tienden de~dc el T cpeyac. en el S E de 
la sierra. h.Jsta la zona de Barrrcntus, en el NI/'/ En su 
parte central. esta s1erra es:á afectada por un graben 
que se extiende al NNE. form.Jfldo el valle de 
Cuaut~oe:. en el exur:rr.o seoicntnunal de d:cho grullcn 
r gené11camenw hJJCO a él, se eleva un volcán, cuyJs 
cumt;.-es c;os,onadus constlluycn las norooncs más altJS 
de lJ s1crra de Guadalupc •.¡ se UcnommJ el cerro 
Tres Padres. 

El tcc:onismo que ha rc~1tJo el vulcanismo de la s1erra 
de GucJdalupc remonta al ,\11oceno f.;1~!dio; cons1stc 
'"'e frJcturas y fallas d1r1g1das al ESE El gwben de 

Ju :eoec. como se c'IJO. obedece a un tcctonJsmo 
:.;lfiQic'O al f\!NE ocurrido cr1 e! M1oceno Supcr1or. 
=¡r· · ·"!nte. un tectonismo onentado hJciJ el ENE. y 
...... endo en direcc16n con el alineam~Cnto de la s1crra 

d·:! Sarda Catar1na, .:~!ccta a la totalidad de la s1crra de 
Gu.1cl:Jiupe en el Plioceno Supcno· y Plc,stoccno. 

Un.:J característJca de la sierra de Gua<JJiupe son los 
potentes depósitos de tobas am.Jrili..Js que cubren 
lo:; p1e5 de sus numerosas elevaciones en forma de· 
abJn1cos Jluviales Estas tobas consisten de estratos de 
v:drro pumitico ftno a grueso; son Jos produc:os de las 
crupc1ones violentas que generaron la sierra de 
las Cruces durante el Mioceno y Ple1stoccno lnfeoor. 

Durante e:/ Pleistoceno Med1o y Super1or, las 
osc,lac10r.cs cl1m..J t1cas produ¡cron pe nodos glaciJies e 
mterglac,alcs, que somct;cron a la s1erra de Guadalupe a 
c1clos de cros16n p!uv1al y cóhca. formándose pequeños 
depósitos de aluv1ones y locss. Finalmente. al azolvarse 
la cucncJ de MCxico a consccuenc1a de la formación 
d1: la s1crra dr:1 Cllichinautzln. la sierra de Guadalupe fue 
rodcaclJ por dcpósnos aluv1Jics y lacustres en el sur, 
c~te y norte: de estos dcoós1tos emerge esta sierra hoy 
como isla. 
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• • '·' 
L~go Virgen 

Corresponde al sector or~erite del lago, cuyos suelos 
prácticamente han mantenido sus propiedades 
mecánicas desde su formación; sin embargo, el rec1ente 
i:lesarrollo de esta zona de la ciudad, está incrementando 
las sobrecargas en la superficie y el bombeo profundo. 

La estrat•grafia típica de la subzona Lago Virgen arnba 
de la Capa Dura se ilustra en la f1g 18; en la tabla 1 se 
presentan las propiedades medias de los estratos. 
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r,u i3 Sondeo de cono clúcu,co en la subzoníJ Lago Vtrgen 

TABLA 1. ESTRATIGRAFIA Y PROPIEDADES, LAGO VIRGEN 

Espesor, t. en e, en 
en m t/m' tfm2 

1 o a 2.5 .4 1.0 

33 il 40 1.15 0.5 il 1.0 

1 a 2 O a 10 

ba30 1.25 3a4 

• En orden Ce aporrC•(m u part•r Ce !a ::.u~rlrcrc 
•' La rn!ormacr6n drsponrblc e:. rnuy l•mr\Jda. lo~ p.:Hilmctros prc:.cniJdOS corresponden a prucb<JS Uiaxialcs CU. 

¡!,en 
grados 

20 

25 a 36 
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' 
.1.2 ' ----raga Centro 1 

Está asociada al sector no colonial de la ciudad. que 
se desarrolló desde principios de este siglo y ha estado 
su1eto a las sobrecargas generadas por construcciones 
pequeñas y med•anas; las propiedades mec<3mcas del 
subsuelo e:1 esta subzona representan una condic•ón 
Intermedia entre Lago Vtrgen y Lago Centro 11. 

Las características esiratigráficas propias de esta 
subzona se presentan en la tabla 2, y en la fig 19 la 
resistencia del cono eléctrico de la serie arcillosa 
supenor; es _interesante comparar esta figura con la 
ftg 18, para observar el incremento de resistencia 
originado por las sobrecargas. 
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Ftr; i9 Sona·vfJ Ce cor.o ciccrnco en la subzona del Lago Centro 1 

TABLA 2. ESTRATIGRAFIA Y PROPIEDADES, LAGO CENTRO'! 

Es;:>esor. t. en c. en 
en m· ti m' t/m2 

4 u 6 1.6 4 Cosua su:::wrflc1.1l 25 

20 a 30 1.2 1 a 2 
(.;)pJ dur; · · 3a5 1.5 a 1.6 O a 10 25 a 26 
Serie arclll:Jsa •nferior 8 a 10 1.3 a 1.35 5a8 

· Er. OtdC•· de apanc10r. a part>r ele IJ s-.pcriiCIC 
• · La tn!ormac10n OISPOnlble es muy hm11ada. los partlme\ros presentados corresponden a pruebas tnaxiales CU. 

··-
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.1.3 
Lago Centro 11 

Esta subzona corresponde con la ant.gua traza-d~ la 
Ciudad. donde la h1storia de cargas aplicacas en 
la superf1c1e ha sido muy variable; esta ';ituac16n ha 
provocado que en esta subzona se encuent1en las 
siguientes condiciones extremas. aTarCillasiueTt8rñente 
consolidadas por efecto de rellenos y grandO>s 
sobrecargas de construcciones aztecas y coloniales. 
bl arcillas blandas. asociadas a lugares que r1an alo1ado 

RESISTENCIA DE PUNTA Q,. kg/cm' 
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Ft'g 20 Sondt...>O ae cono cldctrico en la suozona 
de! Lugo Ccnrro 1/ 
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" 
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1 
~ 

plazas y jardines durante largos penados de t1empo, y el 
arcillas muy blandas en los cruces de ant1guos 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 arcillas por efecto de la consolidación 
mducida, como se observa en la fig 20, que conviene 
comparar con la 18 y 19; en la tabla 3 se resume la 
estrat1grafia característica de esta subzona. 
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---------

TODA 1 lDURAl 
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TODA 111 tBLANOAI 

1(1!\1\ IV 10\JI\.\1 

F1g 21 Estrar,grafia tipica en la zona de transición alta 

TABLA 3. ESTRATIGRAFIA Y PROPIEDADES, LAGO CENTRO 11 

Espesor. \. en c. en 
en m ti m' tlm' 

6 J 10 1.7 4 Costra supcr!ICI.Jl 25 

20 J 25 1.3 3 

3 J 5 1.5 a 1.6 O a 10 

Scr1c a1ci!losa supcnor 
~----~~----------~~~--------~~--------~~------~~----~3 
Capa dura·· 25 a 36 

Serie arcillosa infer1or 6a8 13a1.4 6 a 12 

En orden de c'l;l.lf1C10n a PJfl1f de 1.1 supcrhCIC 
li! 1nlonnac10n dl!opon¡ble es muy limitada, los parámetros presentados corresponden a pructia!. tnJ,.ralcs CU 
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·a de Transición 

2.1 
lnterestratificada del ponieñte 

Es la franja comprendida entre las zonao del lago y de 
Las Lomas; en esta zona se alternan estratos arcillosos 
depositados en un ambiente lacustre con suelos gruesos 
de origen aluvial. depend1endo sus espesores de las 
transgresiOnes y regresiones que expenmentabD el 
antiguo lago. 

La frontera entre las zonas de transictón y del lago se 
defrni6 donde desaparece la serie arcillosa ilfurior, que 
corresponde aproxrmadamente con la curva jt,? nivel 
donde la Capa Dura está a 20 m de profur.didad 
resoecto al n1vel med1o de la planicie 

Convrene dtvtdtr esta transtsrón en subzona:,, en 
funcrón de la cercania a Las Lomas y so~;~ tndo del 
espesor de suelos relattvamente blandos; se. tdentlfican 
así IJs transic:rones alta y ba¡a, que se describen a 
contrr.uZ!Ctón 

al TrJns:ctón Alta. Es In subzonu de trJ-.srctón más 
próxi:":l.J u Las Lomas, preser.ta ~rreguiarid'Jdes 
es:ra:rgráficas producto de los depósrtos uluvrnlcs 
cruzzdos. IJ f•ecuencia y dtstJOStción de estos dcpósttos 

er1alcs se c:l::ucn:run cstrutos orcdlosos [luc 
........ orevaccn a I:Js depósttos proptos de L~· .. lamas 
(ftf; 2il 

Lél es:rolttg:.J!íJ comUnmcr.!c cnconirüdJ lt .. nc tas 
CJrJci.c:i~ttCJS anotJdJs en IJ tubiJ 4 1 f:~ 22l 
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AVANCE CON BROCA 

Fig 22 Sondeo de cono elécrnco en la subzona de 
trans1ción alea 

TABLA 4. ESTRATIGRAFIA Y PROPIEDADES. TRANSICION ALTA 

Es:~.:;:o· 

ES;JCSO>. 

en rn 

8 J 10 

t. ¡¡ G 

1. en 
t/m3 

1 6 

1.3 

c. en ;J. en 
t/m1 grados 

10 20 

5 o 

• 
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b) Trans1ción BaJa. Corresponde a la trans1c1ón vecina 
a la zona del lago, aquí se encuentra la sene arcillosa 
supenor con mtercalaciones de estratos llmoarenosos de 
cogen aluvial, que se depos1taron durante las 
regres1ones del antiguo lago. Esle proceso d1o origen a 
una estrauf,cac,6n comple1a. donde los espesores y 
prop1edades de los muter1ales pueden tener variaCIOnes 
1mportuntes en cortas diStanciaS. dependiendo de la 
liLICJC:IJ;·~ c.:e: s:i1V en L.~~:...;J¡o rc:>¡.;c;,;~u J IJS cú:llcn:c:. Jc.: 
antiguos ríos y barrancas 

Por lo anterior, puede declfse que lils caracterist,cas 
estra11gráf1cas de la parte supenor del¡¡ trunS1C16n ba1a 
son s1mli¡¡res ¡¡ la subzona del Lago Centro 1 o Centro 11, 
tef!!Cndo en cuenta que: al la costra superfiCial está 
formada esencialmente por dep6s1tos aluv1ales de 
cupac1dad de carga no undorme. bl tos mutcr~alcs 
CO'TlP'CS1b!0s se ext1enden únicamenic a profund1dades 
rnóx1mz.::, G2l orden de ve1nte metros. el existe 
mtercstratilicJcl6n de arcil!Js y suelos !Lmoarcnosos. y 
dl se presentan mantos colf)ados 

fn I.J flu 23 sr~ mLH~~triln !n~. ICSuli,ldns c1e un so:'l.dco 
uc cono c;:Hactt::rtsitco de csla sub:ona 

.2.2 
Abrupta cercana a los cerros 

Es !a trunstCIOn entre la zor.a de! lago y cerros atslados 
como e! del Peñón a e los Baños. en la que arctllas 
l¿¡custres cstan mtcrca!adJS con numerosos lentes de 
mutenalc:; crostOnJdOS de los cerros y hJSIJ lc:ntcs 
delgados oc travcn1no sdtcLflcado. La f1g 13 se 1lustra la 
com;:>ICJidad cstícJilgíáfLCJ de una d~ estas Hans1C10nes. 
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Fig 23 Sondeo de cono electrico en la subzona de 
transición baja 
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3 
ona de Lomas 

En la formac1ón de Las Lomas se observan los 
;Juientes elementos litológicos, producto de erupciones 
; los grandes volcanes andesít1cos estratificados de la 
·erra de las Cruces: 

Hor¡zontes de cen1zas volcán1cas. 
Ca pos de e•upc1ones pumiticas 
L0h;¡•rc: 
.1-\vüiJf!CilJS orUit.!fliC::.. 

Oepós1toS glac1ales 
DepóSitOs fluv¡oglociJies 
Depósti:OS fluvJJles 
Suelos 

E.ve:1tuafmente se encuc:ltran rellenos no 
·;móiCtJ-c~s. uilirzuaos pvra n1vcl.Jr terrenos cerca de 
3 barruncas v taoao Jcccsos y ~¡alcrias de m1nas 
:t1guas. 
lod'Js es·los ma\enalcs presentan cond1C1~mcs 
:;guiares de corn:Jec:dao v CC"mentaciOn, cue 
;t~rm1nan la cstabd1aad oe las excavaciones en esta 
:~a· po; ello. cxceott.:ando iJ les cortes en IJharcs 
m¡J.Jc!os. C:-' :os Cc:":I.:'!S cc;Jósi:cs oucdc~n dcsJrroiiJrse 
.:cJ:~tsír.os de fJI!J 

Tobas y !ahares fractu;ados. Es:os m.JtCílalcs pueden 
·~sentar fracturas en d1recc10nes concurrentes que 
·neran bloques potcnci<Jirncnte mcstJblcs. l:~tos 
:que~. p".Jcdcr. a:::!IV.Jrsc b.1¡o la .JCCión de un ::>1smo o 
~efecto ae la .Jitc~zcnJn de IJs supc:f1C1es de 
::::rurarn1ento, al estar somet1das a un humedecimiento 
1ducto de la 1nflltrac:ón de escumrn1cntos no 
::rotJdos En algunos casos. las f.:JIIas locales en la 

.-?rf:c1e del COíte POCrian QC:'lCrJr taludes mvert1dOS de 
:abi:1aa:; precar12. 
Jn c1S;J'2Ct0 signiftcJttvo de IJs tobas. e:; que JlgunJS 
ellas son muy resistentes al 1ntempensmo y que 

:luso enduíCCen al exponerse al amb1ente mrcntras que 
·as son fjcilmcn:c dcgradablcs y cros1onables. 

Depósitos de arenas pumíticas y lahares de arenas 
azules. Estos suelos están en estado semicompacto y se 
mant1enen en taludes vertical~s debido principalmente a 
la cohes1ón aparer.te generada por la tensión superficial 
asociada a su bajo contemdo de agua; por tanto, el 
humedecimiento o secado de estos materiales puede 
provocar la falla de los cortes. 

Lahares poco compactos y depósitos glaciales y 
fluviogi<Jd<llcr .. E:-.:os cic:nósitos presentan un.1 
compac1dad y cementac16n muy errática, por lo que la 
eros1ón progresiva de ongen eóltco y fluv1al tiende a 
generar depós1tos de talud crecrente, que sólo detiene su 
avance cuando alcanzan el ángulo de reposo del suelo 
granular en estado suelto. 

De la descrtpción antertor se concluye que los 
pr1nc1pales agentes de act1vac16n son el agua y el v1ento, 
por lo cual es necesario proteger estos materiales contra 
un mtemperismo prolongado. 

Basaltos. Son los pedregales generados por el Xitle 
Jl,g 161. formados por coladas lávicas que presentan 
d1scont,nuidadcs como fracturas y cavernas. 
eventualmente rellenas de escoria. La C$labilidad de 
excavac1ones en es:os basaltQS debe analizarse en 
función de los planos principales de fracturamiento y no 
oc la res1stenc1a rntrinscca de la roca: en el caso de 
ca•;ernas grandes debe estudia. se la P.Stabilidad de los 
techos. En la explorac1ón geotécnica de esta zona tiene 
mjs valor el reconocimiento geológico detallado y la 
perforación contratada con mNIIIIos neumátiCOS en 
mayor númcru de puntos, que la obtención de muestras 
con barriles de d1amante y máqu1nas rotatorias. 
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ANEXO No.ll 

MÉTODOS DE EXPLORACIÓN Y MUESTREO EN SUELOS 

1 
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! 

EXPLORAC!ÓN Y MUESTREO EN SUELOS 

1.- MÉTODOS SEMIDIRECTOS DE EXPLORACIÓN 

1.1 PENETRACIÓN A PRESIÓN (penetrómetro holandés) 

1.2 PENETRACIÓN DINÁMICA (penetración estándar) 

2.- PROCEDIMIENTOS DE MUESTREO 

2.1 MUESTREO AL TERNA DO 

2.1. 1 MÉTODO MANUP.L 

. 2.1.2 PENETRACIÓN C:STÁNDAR 

2.2 MUESTREO INAL TERAOO 

2.2.1 MÉTODO MANUAL 

2.2 2 TUBO DE PAREO DELGADA (Shelby) 

2.2.3 BARRIL DENISON 

2.2.4 MUESTREADOR PITCHER 

3.- SUPERVISIÓN DE EXPLORJ.CIÓN 

4 - PROTECCIÓN Y TRANSPORTE DE MUESTRAS 

4.1 MUESTRAS ALTERNADAS 
'-. 

4.2 MUESTRA CUBICA INALTERADA 

4.3 MUESTRAS INALTERADAS CONTENIDAS EN TUBOS 

5.- MAQUI NAS Y EQUIPO DE PERFORACIÓN Y MUESTREO 

5.1 MAQUINA PERFORADORAS 

52 BOMBAS DE PERFORACIÓN 

5.3 BARRAS Y ADEMES DE PERFORACIÓN 

6.- TÉCNICAS DE PERFORACIÓN 
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1.- MÉTODOS SEMIDIRECTOS DE EXPLORACIÓN 

Los métodos semidirectos de exploración son las técnicas de penetración que se aplican para 
determinar la variación de ·la resistencia al corte de los suelos con la profundidad. Los 
penetrómetros que se utilizan son conos o tubos de acero que se hincan a presión ( estáticos ) 
o con el impacto de una masa 
( dinámicos ); de los primeros, el cene holandés es el de uso más difundido ; de los dinámicos, 
el mas usual es la prueba de pen2tmción estándar ; que además tiene la ventaja de recuperar 
muestras alteradas que permiten definir confiablemente la estratigrafía. 

1 1 PENETRACIÓN A PRESIÓN ( PENETRÓMETRO HOLANDÉS ) 

El penetrómetro o cono holandés sr: utiliza profusamente en suelos arenosos, para los que se 
han desarrollado correlaciones de interpretación que permiten tentativamente C\asificar los 
suelos en que se penetra el cono y definir confiablemente su compacidad. En arcillas las 
correlaciones son menos confiables y por ello su uso menos recomendable. 

El cono holandés se utiliza en •'lvestigaciones geotécnicas de áreas grandes; su uso está 
condicionado a que se obteng<>n correlaciones locales en sondeos realizados con el 
penetrómetro estándar o muestraos inalterados. 

El penetrómetro holandés es un cono de acero que se hinca en el suelo con ayuda de una 
columna de barras, concéntrica a utra tubería exterior que elimina la fricción lateral (fig.ll). Con 
este sistema de carga se puede me-:iir la resistencia de punta (q,) y la fricción lateral (f,); ambas 
medidas en el sistema de cilindros hidráulicos con que se genera la fuerza axial necesaria para 
el hincado. 

1 1.1 CARACTERÍSTICAS 

En la f1g. 11. 2 se muestra un corte esquemát1co del penetrómetro holandés: consta del cono de 
acero de 3.57 cm de diámetro (10 cm' de área) con ángulo de ataque de 60°, una funda 
delirante de 3.57 cm de d1ámetro ¡ 13 cm de longitud (147.02 cm' de área), la tubería interior 
de 1.5 cm de diámetro con un tope que limita el movimiento de la barra central dentro de la 
funda a 4 cm y la tubería exterior de 3.57 cm de diámetro; los tramos de ambas tuberías son de 
1 m de longitud y se unen para lograr la profundidad requenda. 

INTERPRETACIÓN DE LA INFORMACIÓN 

La interpretación de la información que se obtiene con conos hincados a presión, así como su 
aplicación a problemas de mecánica de suelos, consiste en analizar la forma de las gráficas 
presión de punta y fricc1ón lateral contra la profundidad (fig.\11. 3); definiendo las zonas 
características del sondeo. para esto la tabla 111.1 puede facilitar la labor. 
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-
TABLA 111. 1 Comparación entre las variaciones de q, y de f, 

Decrece Constante Crece 
D Transición entre dos capas Una grava de boleo empujado 
e diferentes, la inferior de por el cono ha quedado 
e 

menor resistencia No ocurre acuñado contra la funda r 
e deslizante 
e 
e 
e Una grava de diámetro mayor Suelo homogéneo 
o que del cono ha sido que puede ser 
n 

empu¡ada este clasificado usando la 
S 

por en un 
t estrato cohesivo blando o fig. 111. 4 No ocurre 
a granular suelto 
n 
t 
e 

Una grava de diámetro mayor El penetrómetro está Estrato cuya resistencia 
e que el del cono ha sido en roca blanda o en aumenta con la profundidad o 
r 

empujado este estrato duro cuya resistencia última no ha e por en un que no 
e estrato cohesivo de puede ser penetrado sido alcanzada 
e consistencia media o 

granular denso 

OPERACIÓN 

El penetrómetro se hinca empu¡ándolo con las barras exteriores, hasta colocarlo en la 
profundidad en que se hará una prueba; en esta condición se cierra el penetrómetro, d = O 
(fig 111.1.a). después se empuja con las barras centrales para penetrar con el cono la carrera 
completa de 4 cm (fig. 111.1.b) con esta operación se determina la fuerza q, necesaria para 
h1ncar el cono solo. Al final de este movimiento el tope de la tubería hace contacto con la funda 
deslizante y al continuar el hmcado, otros 4 cm, se arrastra a la funda deslizante; la nueva 
fuerza que se mide R,, corresponde a la resistencia de ·punta qc más la fuerza de fricción f, que 
desarrolla la funda. 

REGISTRO DE DATOS 

El registro de datos para esta prueba se presenta en la fig. 111.2 .Para el cálculo de los 
esfuerzos qc y f, se utilizarán las siguientes expres1ones: 

La fuerza axial con que se hinca este penetrómetro se genera con un gato hidráulico, que 
puede empujar solo a la tubería interior o la exterior o simultáneamente ambas. La magnitud de 
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la fuerza axial se determina midiendo la presión del fluido hidráulico. En los modelos mas 
recientes de este aparato se mide 1< fuerza aplicada con mayor precisión, usando celdas de 
carga con deformimetros eléctriccs -;alocadas atrás del cono y de la funda deslizante. Las 
cargas que pueden aplicarse varían entre 2 y 20 ton. dependiendo del tamaño del sistema de 
carga axial. 

1.2 PENETRACIÓN DINÁMICA (F'':NETRACIÓN ESTÁNDAR) 

La prueba de penetración estándar se puede utilizar en cualquier tipo de suelo fino hasta 
arenas, arriba y abajo del nivel freático. En los suelos con gravas aisladas puede operar 
confiablemente; si el contenido d:= grava es alto o existen baleos, o trozos de roca, no se debe 
utilizar. 

Con esta técnica se rescatan muestras alternadas de los suelos y con el número de golpes con 
que se h1nca el penetrómetro, indirectamente se mide la resistencia al corte del suelo. 

Esta prueba se utiliza en la EJtapa de exploración preliminar o como complemento de 
exploraciones definitivas o en corr•Dinación con muestreos inalterados. 

El muestreador o penetrómetr J estándar es un tubo de pared gruesa de dimensiones 
especificadas, que se hinca a percusión con energía también especificada. 

1.2.1. CARACTERÍSTICAS 

Este muestreador consiste de un tubo grueso, partido longitudinalmente, con una zapata de 
acero endurecido y una cabeza que lo une al extremo inferior de una columna de barras de 
perforación que le transmite la ene·gia de hincado; en la fig.ll.3 se muestra el penetrómetro con 
las dimensiones que debe satisfacer (estrictamente). La cabeza tiene una válvula esférica que 
se levanta y permite, durante el hincado, aliv1ar la presión del fluido y azolves que quedan en el 
interior del muestreador, y cae por peso propio durante la extracción del muestreador, para 
evitar que la presión del fluido de perforación expulse la muestra; una variante de esta válvula, 
es el ut1l1zar la esfera con varilla. mostrada en la fig. 11 3. 

El tubo generalmente está partido longitudinalmente, para recuperar fácilmente la muestra; otra 
solución. poco recomendable, consiste en un tubo sólido con funda de polietileno delgado. La 
zapata de acero endurecidO es una pieza de consumo que debe sustituirse cuando pierde las 
dimens1ones especificadas. Opcionalmente el penetrómetro estándar puede tener trampa en 
forma de canastilla para retener muestras de suelo arenoso (fig. 11.3). 

El equipo auxiliar para el hincado consiste de una masa golpeadora de 64 kg. con caída libra 
guiada de 75 cm. que impacta a una pieza yunque integrada a la columna de barras de 
perforación; el diámetro de éstas últimas se elige de acuerdo con la profundidad, como se 
ind1ca en la tabla 11.1 
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TABLA 11. 1 Barra recomendable para la prueba de penetración estándar 

recomendable 

1.2.2 REGISTRO DE DATOS. 

AW 
BW 

Peso, en kglm 

6.53 
6.23 

Para la prueba de penetración estándar, se llena el registro de campo de·la fig:·111.6 con la 
información que se va obteniendo durante la ejecución del sondeo; conviene utilizar las 
abreviaturas de la tabla 111.6 para simplificar su presentación; las notas al pie del registro son 
observaciones que se hacen durante la ejecución y que pueden ayudar en la interpretación del 
sondeo. dos columnas quedarán en blanco: la de presión, que no tiene significado en este 
caso. y la de recuperación (rec) que no proporciona información de interés con este 
muestreador. 

CORRELACIONES DE N EN SUELOS COHESIVOS 

La resistencia a la penetración N se correlaciona empiricamente con la consistencia y 
resistencia a la compresión simple q, de los suelos cohesivos con la ayuda de la fig. 111.8. 

CORRELACIONES DE N EN SUELOS GRANULARES. 

La resistencia a la penetración N se correlaciona con la compacidad relativa (C,) y ángulo .<1> de 
los suelos granulares. tomando en cuenta la influencia del esfuerzo vertical efectivo (oval como 
se muestra en la figura 111.9 En esta gráfica el par de valores {N, crvo) define un punto y su 
proyección , según una recta de la familia de la gráfica, proporciona la correlación mencionada. 

35 85 
Suelta !Medio Densa Muy densa 
<1> 30 40 

Valores tentativos de <1> para arena media umforme (Spm) como suelo típico 

El valor de crvo se puede estimar con la expresión: 

h, 
h, + h, 
y seco 

a = y scc oh, + r 

profundidad del nivel freático, en m 
profundidad de la prueba, en m 
peso volumétrico del material, arnba del nivel freático ( 1. 5 ton/m3

, valor 
aproximado) 

y peso del material sumergido (0.9 ton/m3 valor aproximado) 
Una correlación mas simple, sin corrección por el esfuerzo vertical efectivo, se presenta en la 
tabla 111.3 y que se recomienda solo para la interpretación preliminar de la prueba. 
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TABLA 111. 3 Densidad relativa de arenas y el número de golpes obtenido en pruebas de 
penetración estándar 

OPERACIÓN. 

relativa 

Muy suelta 
Suelta 
Media 

densa 

El penetrómetro estándar se hinr.;¡ 45 cm en el fondo de una perforación de 7.5 cm de diámetro 
mínimo. con la energía que proporciona el 1mpacto de una masa de 64 kg. dejada caer 
libremente de 75 :: 1 cm de altura 
Durante la penetración se cuenta el número de golpes necesarios para h1ncar cada tramo de 15 
cm: se define como res1stencia ü la penetración estándar, el numero N de golpes para hincarlo 
en los últimos 30 cm (la suma de los golpes de los dos últimos tramos); si el penetrómetro no 
se puede hincar los 45 cm, cu<~ndo se han dado 50 golpes, se suspende la prueba y por 
extrapolación se deduce el numero N 50. 

PROCEDIMIENTOS DE MUESTRE':O. 

Los procedimientos de muestreo ;on las técnicas que se aplican para obtener especimenes 
alterados o inalterados de diferentes profundidades del subsuelo. con los que posteriormente 
se realizan pruebas de laboratorio para conocer sus propiedades índices y mecánicas. 

Muestras Alteradas. Son muestras cuyo acomodo estructural se pierde a consecuencia de su 
ex1racc1ón: se utilizan en el laboratono para Identificar el tipo de suelo a que corresponden, 
realizar pruebas índice y preparar especimenes compactados para someterlos a pruebas 
mecánicas 

Muestras Inalteradas. Son muestras cuyo acomodo estructural esta relativamente inalterado, ya 
que necesariamente se inducen cambios de esfuerzo por su extracción y estos generan 
cambios volumétricos, estas muestras se ut1lizan en el laboratorio para identificar el tipo de 
suelo a que corresponden. realizar pruebas índice y mecánicas. 
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2.1 MUESTREO ALTERADO. 

MÉTODO MANUAL. 

La obtención de muestras representativas alteradas de cualquier tipo de suelo localizado arriba 
o abajo del nivel freático puede hacerse con herramientas de mano, mediante pozos someros 
de pequeño diámetro, pozos excavados a cielo abierto, cortes o zanjas. 

La limitación de este método radica en su lentitud y en que solo se pueden alcanzar, 
eficientemente, profundidades someras (menor de 1Om). 

EQUIPO. 

Cuando el muestreo se hace en perforaciones de pequeño diámetro (máximo 1 O cm) se 
requieren herramientas manuales de perforación, como la pala posteadora y barreras 
helicoidales (fig. 11.4). 

Cuando el muestreo se hace en zanjas o pozos a cielo abierto se utilizan picos y palas para la 
excavación y espátulas para el muestreo. 

Podría requerirse ademar las paredes de la excavación y contar con bombas para ex1raer el 
agua en sondeos que se lleven abajo del nivel freático. 

OPERACIÓN. 

Las muestras qüe se pueden obtener en pozos hechos con herramientas de perforación 
manual. como pala posteadora o brocas helicoidales consiste en pequeños terrones que se 
rescatan a med1da que progresa la excavac1ón: estas muestras se conservaran en bolsas de 
polietileno o frascos de vidrio 

Las muestras que se obtengan de pozos a cielo abierto o zanjas podrán tomarse de la paredes 
y del fondo: debe eliminarse el material superficial contaminado y tomarse la muestra de suelo 
recién descubierto. El tamaño de la muestra está en función de las pruebas que se realizarán: 
para un sondeo convencional, las muestras deben ser de 0.5 kg.: para estudiar el suelo como 
material de préstamo se deben tomar muestras de 1 O kg. de los estratos explotables o una 
muestra integral de 30 kg .. obtemda de una ranura vertical lateral hecha en el pozo o corte: se 
elige el criterio de muestreo acorde al método de ·explotación del banco. Las muestras se 
colocaran en bolsas de polietileno 

REGISTRO DE DATOS 

Cuando se trate de pozos a cielo ab1erto se utilizara el registro anexo, fig. 111.1 O. 
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a) Polo posteodoro b) Barreno helicoidol 
, __ 

FIG.!I.4. Herrumiento manual de perforación 
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Cuando se trate de pozos a cielo ~búorto se utilizará el registro anexo, fi¡; 

III.lO. 

Of:!fu .. : SONDEO. HOJA. 

LOCAL z' tHV. FR(AT : FECH.t.. 

SONDEO POZO A 

CIELO ABIERTO 
,, ,, OPERADOR: SUPERVISOR: 
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Prof 

Mut:slra Clas.lfiCOCIÓn su es Ademe Observaciones 
m N-S E.-W 
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1 1 
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2.2 MUESTREO INALTERADO. 

MÉTODO MANUAL 

La obtención manual de muestras inalteradas, permite obtener las muestras con la menor 
alteración posible, puede aplicarse en los suelos finos; en los granulares se puede solo en 
aquellos que tengan un contenido de finos que les impongan una pequeña cohesión. 
La lim1tación de este método radica tamb1én en su lentitud y que solo se puede utilizar en 
profundidades someras (menor de 10m). 

Consiste en labrar con herramientas de mano muestras cúbicas de 30 cm de lado; con este 
método se pueden obtener muestras que conserven el acomodo estructural de las partículas 
del suelo. El acceso al sitio de donde se obtengan puede ser pozos a cielo abierto, cortes o 
zanjas. 
Las muestras se protegen con un forro de manta de cielo impregnada de parafina y brea. 

EQUIPO 

Para el labrado de muestras de suelos blandos se requieren espátulas, para los duros un cincel 
ancho y un martillo ligero. Para la protección de las muestras manta de cielo, brochas y 
parafina con brea y una estufa portátil. 

OPERACIÓN. 

Se limp1a y enrasa una superficie horizontal de 50 cm de diámetro, en cuyo centro se marca un 
cuadro de 30 m de lado; se le coloca encima manta de cielo que se impregna de parafina con 
brea caliente. aplicándola con la brocha; enseguida se labran pozos de los lados verticales y se 
protegen con manta y parafina con brea; se continúan con los dos lados y se protegen también; 
después se corta la superficie base de la muestra; si el suelo es muy blando, conviene hacer 
esto antes de hacer el corte, colocar una caja protectora (fig. 111.11 ); después de cortar la 
muestra se voltea y se protege también con manta y parafina con brea. Los vértices de las 
muestras se refuerzan con Cintas de manta impregnadas de parafina. 

TUBO DE PARED DELGADA. 

Este muestreador es el más utilizado para obtener muestras inalteradas de suelos fino blandos 
semiduros. localizados arriba o aba¡o del mvel freático. 

El diámetro minimo aceptable para este muestreador es de 7.5 cm. 
El tubo de pared delgada o Shelby es un tubo liso afilado, usualmente de 7.5 a 10 cm de 
diámetro. que se inca a presión para obtener muestras relativamente inalteradas de suelos 
finos blandos a semiduros. localizados arriba o abajo del nivel freático. 

. ' 
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CARACTERÍSTICAS. 

Este muestreador esta constituido por un tubo de acero o latón, con el extremo inferior afilado y 
unido por el superior con la cabeza muestreadora, a su vez montada al final de la columna de 
barras de perforación, con las que se empuja al muestreador desde la superficie. 

En la fig. 11. 5 se presenta el muestreador con los dos tipos de unión tubo cabeza usuales; el 
primero con tres tornillos Allen y el segundo con cuerda que ha mostrado ser más confiable 
que el primero aun operando en suelos duros. La cabeza tiene perforaciones laterales y una 
válvula esférica de pie que abre durante la etapa de muestreo, para permitir el alivio de la 
presión del interior del tubo. Posteriormente se cierra para proteger a la muestra de las 
presiones hidrodinámica que se generan durante la extracción del muestreador. 

La figura 11.6 corresponde a un muestreador de válvula deslizante en la que se sustituye la 
válvula esférica de los muestreadores anteriores por un mecanismo. El copie de unión a la 
columna de barras de perforación, tiene un tramo cuadrado al que se enrosca una barra 
circular que termina en una ampliación con un aro - sello; en esta barra desliza la pieza a la que 
se fiJa el tubo muestreador y que tiene agujeros para le drenaje del fluido de perforación del 
interior del tubo. 

En las f1guras 11. 7 se anotan las dimensiones que necesariamente deben satisfacer estos 
muestre adores para los diámetros de 7.5 y 10.0 cm. 

Diam.nom1nal 
en cm 

7.5 

10.0 

d 
H 

De. 
en cm 

7.62 

10.16 

Lm 

Di Dm. 
en cm en cm 
7.22 7.11 

7.17 
9 76 9.61 

9.69 

Cabeza 

La 

l Cuerda 

L---~ 

1 e ,---~ ±=======i===::i-____ _: 

L 

e. d, L. Lm, Cuerda 
en cm. en cm en cm en cm. de unión 

0.20 1.27 75 60 AWY 
BW 

0.20 1.20 90 75 BWY 
NW 
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FIG. 11. 7 Dimensiones de los tubos de pared delgada 

El procedimiento de afilado del tubo debe ser lo suficientemente preciso para que se obtengan 
tubos con las dimensiones especificadas., fig. 11. 7. 

Hvorslev descnbe dos métodos para esta operación; el más sencillo consiste en afilar primero 
el tubo en un torno y después con un bloque de moldeo darle la forma de la figura 11.7. 

Otro cuidado que se debe tener con este muestreador, es el de pintarlo ·para reducir el 
fenómeno de corrosión de la lamina, el cual induce cambios físico - químicos al suelo 
muestreado. 

CONDICIONES GEOMÉTRICAS . 

La observación cuidadosa de muestras obtenidas con tubos de pared delgada de condiciones 
geométricas diferentes. mediante la técnica de secado de laminas de suelo, permitió a Hvorslev 
fundamentar las relaciones de áreas y diámetros que deben satisfacer estos muestreadores 
para asegurar un buen funcionamiento. 

El muestreador Shelby se hinca. con velocidad constante entre 15 y 30 cm/seg., una longitud 
de 15 cm menor a la del tubo, para dejar espacio donde alojar los azolves que pudieran haber 
quedado dentro del tubo mismo. Después del hincado. se de¡a en reposo durante 0.5 min . para 
que la muestra expanda en su interior y aumente su adherencia; enseguida se corta la base de 
la muestra girando 2 vueltas el muestreador y se procede a sacarlo al exterior, donde se limpia 
e Identifica. Se Clasifica y protege a la muestra. 

REGISTRO DE DA TOS. 

Se utilizara el registro de campo de la fig. 111.6 con la información que se va obteniendo durante 
la ejecución del sondeo: conviene utilizar las abreviaturas de la tabla 111.6 del capitulo de 
recomendaciones. para simplificar la presentación; las notas al pie del registro son 
observaciones que se hacen dumnte la ejecución y puede ayudar en la interpretación del 
sondeo. Debe también anotarse la presión necesaria para hincar el muestreador y el 
porcentaje de recuperación de muestra que expresa cualitativamente la calidad que se alcanza 
en cada operación del muestreador. como se muestra en la tabla 111.4. 
Rec = L/ H 100 
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Rec recuperación 

L longitud recuperada 

H long1tud muestreada 

TABLA 111. 4 recuperación de muestras 

MUESTREADOR DENISON. 

Con este muestreador que opera a rotación y presión se obtienen muestras, que pueden ser 
inalteradas, de arcillas duras. limos compactos y limos cementados con pocas gravas, ".:> 
localizados abajo del nivel freático. Arriba de este nivel, las muestras pueden contaminarse con 
el fluido de perforación y por ello su uso es poco confiable. 

El muestreador tipo Denison consiste de dos tubos concéntricos; en el interior que se hinca a 
pres1ón. se rescata la muestra de suelo. mientras que el exterior, con la broca de corte en su 
extremo gira y corta el suelo a su alrededor. Para operar este muestreador se requiere fluido de 
perforación. que se hace circular entre ambos tubos. 

CARACTERÍSTICAS. 

En la f1g 11.9 se muestra el d1seño actualizado de este muestreador que esencialmente consiste 
de dos tubos concéntricos acoplados a una cabeza con baleros axiales, que los une a la 
columna de barras de perforación y permite que el tubo interior se hinque a presión en el suelo, 
sin induCir esfuerzos de torsión a la muestra; mientras que el exterior gira y corta el suelo 
circundante. La cabeza del muestreador !lene una tuerca de ajuste que controla la posición 
relat1va entre ambos tubos; asi durante el muestreo. el tubo interior penetra en el suelo la 
distancia. d (fig 11 9) antes qué la broca. para proteger a la muestra de la erosión y 
contaminación que le puede ocas1onar el fluido de perforación. 

La broca de corte es una p1eza de acero con pastillas de carburo de tungsteno que protegen las 
zonas de mayor desgaste. en la figura 11. 10 se muestran las dos brocas tipo más usuales. 

58 



F1G. ~ :.lC. T~~os de brJca denison 
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Las dimensiones del muestreador Denison que permiten obtener muestras de 7.5 y 10.0 cm de 
diámetro nominal, se anotan en la tabla 11. 2. 

Para el muestreo de materiales granulares conviene adaptarle una trampa de canastilla que 
consiste en lengüetas de lamina de acero flexible remachadas el tubo interior, como se muestra 
en la figura 11. 9 

TABLA 11.2. Dimensiones del tubo Denison (en cm) 

Diámetro Tubo inferior Tubo exterior Barras de 
nominal operación 

De Di Dm L De Di L Lm 
7.5 7.62 7.22 7.11 75 8.52 7.92 90 60 BW 

7.17 
10.0 10.16 9.75 9 61 90 11.16 10.46 105 75 NW 

9.69 

Donde: 

. De diámetro ex1erior L . longitud de tubo 
Di diámetro interior Lm longitud de la muestra 
Dm diámetro de la muestra 

OPERACIÓN. 

Antes de introducir el muestreador al sondeo se debe ajustar la distancia d entre el tubo interior 
y la broca. como se ind1ca en la figura 11. 9 de acuerdo con el material que se va a muestrear; 
también se debe verificar que la cabeza este limpia, engrasados los baleros y que la válvula 
opere correctamente. A continuación se ba¡a el muestreador al fondo de la perforación y se 
hinca por lo menos la profundidad d para evitar que el tubo interior gire al iniciar la rotación del 
tubo extenor. Durante el muestreo la máquina perforadora transmite, a través de la columna de 
barras. rotac1ón y fuerza vertical. la primera varia entre 50 r.p.m. para materiales blandos y 200 
r.p m. para los duros En cuanto a la fuerza vertical puede ser hasta de 3 ton. 

Una vez que se ha penetrado la longitud prevista o que el muestreador no puede avanzar, se 
suspende la rotación y la fuerza axial. se de¡a 0.5 min. en reposo para permitir que la muestra 
expanda. después se gira para romper la muestra por la base y posteriormente ex1raer el 
muestreador. 
La ex1racc1ón del material que corta la broca. asi como el enfriamiento de la misma se hace con 
un fluido de perforación que circula por el espacio anular que dejan los dos tubos; en 
muestreos arriba del nivel freático se debe utilizar aire; podría ser admisible utilizar lodo, solo si 
se demuestra que la contaminación que induce a la muestra es tolerable. En muestreos abajo 
del nivel freático puede utilizarse agua o lodo. 
La pres1ón de operación del fluido de perforación debe ser la mínima con que se mantenga 
limpia la perforación. 
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MUESTREADOR PITCHER. 

Con este muestreador que opera a rotación y presión se pueden obtener muestras, que pueden 
ser inalteradas, de suelos como: arcillas duras, limos compactos y limos cementados con pocas 
gravas; resulta particularmente adecuado en los· suelos con capas delgadas (hasta de 
centimetros) de materiales de diferente dureza. 

Este muestreador es similar al Denison excepto porque la posición del tubo interior se regula 
con un resorte axial; mientras que el exterior, con la broca de corte en su extremo, gira y corta 
al suelo del derredor. Su operación requiere también la inyección de un fluido de perforación. 

CARACTERÍSTICAS. 

El muestreador Pitcher consiste en dos tubos concéntricos, acoplados a una cabeza compuesta 
de dos piezas: la superior es fija para transmitir la rotación al tubo exterior, en cuyo extremo va 
la broca de corte. mientras que la inferior, separada de la fija por un resorte axial, soporta al 
tubo intenor de 7.5 ó 10 cm de diámetro en que se aloja a la muestra; la función del resorte es 
de regular la posición longitudinal del tubo interior con respecto al exterior. En la fig. 11. 11 se 
observa que la unión del tubo interior - cabeza se hace por medio de tornillos Allen, aunque 
también puede hacerse por medio de rosca, como el tubo Denison; también se observa que la 
parte fi¡a de la cabeza tiene un balero axial cuya función es mantener estático al tubo interior 

.- ... mientras gira el exterior y soportar la reacción del resorte axial.· El resorte se elige con una 
constante que depende de la resistencia del suelo. La broca de este muestreador es similar a la 
que se utiliza en el barril Denison. 

OPERACIÓN. 

El muestreador se introduce en el sondeo con el tubo interior totalmente salido del exterior y la 
válvula deslizante abierta (fig. 11.11 a): poco ·antes de llegar al fondo de la excavación se 
1nyecta fluido de perforación que sale por el tubo Interior e impide que se introduzca el azolve 
del sondeo al tubo (fig. 11.11.a). al iniciarse el hincado, el tubo interior toma su posición de 
muestreo. la válvula deslizante se conecta para dar salida al fluido que queda dentro del tubo 
mterior y el resorte transmite la fuerza ax1al; en ese momento se puede iniciar la rotación 
exterior (fig. 11.11.b). Si durante el muestreo se encuentra un estrato duro, el resorte se contrae 
(fig 11.11.c) y almacena energia, que impulsa automáticamente al tubo interior si llega a 
encontrarse suelo blando nuevamente · 

3. SUPERVISIÓN DE LA EXPLORACIÓN. 

La exploración geotécmca debe realizarse bajo la dirección de un ingeniero capacitado en la 
planeactón y ejecución de los trabajos. Deberá organizar los trabajos y recopilar la información 
que permita definir confiablemente las caracteristicas del subsuelo. 
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TAGLA !!1.5 Criterio de selección üe métodos de exploración y muestreo 

TIPO DE SUELO ; 'étodo de perforación Sondeo de 
exploraciór 
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TA8LA íll.6 Abrevioturas y símbolos para formular los registros de campo 

Abreviatura 

su es 

G 
S 
¡.; 
e 
o 
.p 

t 
,¡ 

S0 T 
1~ 

rir 
PC,\ 

cT 
UG 

r-3 
C-~ 

F-2~ 
'• n :· .. -o 

IS-12 
TU-; 
i:'-11 

T?L-7 
-·) -
j /\- :) 

!=:ce 45/75 

SJ/iO 

.. . 'l" 1; .. , ,t .•• 

l!XL ,i\XL 
i-'{, 

Significado 

Sistema Unificado de Cla 
sificación de Suelos 

gravl! 
u re na 
1 i m o 
MC i 11 2 

suelo orgánico 
tu :·ba 

bi e:, graduado 
ma ¡ gruduado 
baja plasticidad 
alta plasticidad 

-

Prueba de penetración estándar 
nú¡¡,ero de gol pes en SPT 
nivel fre.ítico 
~ozo a cielo abierto 
b1-c1·..:~ t;i cónica 
broca tipo Drag 
muestra ~Iterada en frasco N" 3 
1nuestra alterada en bolsa N" 4 
m~c~tra lava~a en frasco N° 2 
muestra labrada 1n situ N" 8 
tubo Snelby ri" 12 
tubo Denison H" 9 
tubo P1tchcr N° 11 
tubo P1stón libre H" 7 
tubo rotatorio ~entado ;~o 5 
muestra de roe u ta:;1ada con barri 1 
r~ serie L N° ó 
45 cm de recuperación en 75 cm 
rilUCS trcados 
50 golpes en JO cm en SPT 
barras de ¡1crforaci6n (tabla 11.5) 
ildcmes ( :.ablu tl.ú) 
ban-ilcs muestrcodorcs scr;c L 
pérdidJ de agua o lodo de p~rf~ 
ración 

Símbolo Significado 

~@] Arcilla 

1~--::J Limo 

NF 

--"-

Arena 

Grava 

Soleos 

Re 11 e no 

Raices 

Turba 

Conchas 
y 

Fósiles 

11ivel 
fre<itico 

Superficie 
de 1 terreno 

Concreto 

Diámetro 
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La profundidad a la que debe r;rdenar que se .hagan los sondeos será hasta donde el 
incremento de esfuerzos verticales t;ea de 10% del esfuerzo vertical inicial, salvo que se 
encuentre roca. 
El ingentero supervisor debe informarse antes de iniciar los trabajos de : el tipo de estructura 
que se construirá, las condiciones geológicas y probables tipos de suelos que se encontrarán 
en el sitio, debe conocer las condiciones de trabajo que se impondrán a los suelos, para que 
sea capaz de juzgar si la información que se está obteniendo es la adecuada; en caso 
contrario, proponer modificacione~ a las técnicas de muestreo y programa de trabajo. 

El ingeniero supervisor no es el rEsponsable de la ejecución·de los trabajos; es el responsable 
de verificar que con la exploración se esté obteniendo las muestras adecuadas y la información 
geotécntca para resolver el problema. 

Los trabajos de campo los super<tsará un ingeniero; que durante la ejecución del sondeo, 
deberá seleccionar los muestreadores que se utilicen, incluso recurriendo en un mismo sondeo 
a varios de los descritos. En la tabla 111.5 se proporciona un resumen de los métodos de 
perforación y muestreo que pueden aplicarse a los diferentes suelos que se presentan arriba y 
abajo del nivel freático, jerarquiz<Jndo su aplicabilidad. 

El tngeniero supervisor será responsable de verificar que la calidad de las muestras que se 
obtengan sean aceptables, debr: también recopilar la información de los sondeos, llenando los 
registros de campo; para facilitar esta labor puede adoptar las abreviaturas y símbolos de la 
tabla 111.6 . Finalmente debe presentar la localización de los sondeos en un plano que incluya; 
las trazas de las estructuras quP. se construirán, las cargas que transmiten y los asentamientos 
permisibles. 

4. PROTECCIÓN Y TRANSPOR'rt= DE MUESTRAS. 

4.1 MUESTRAS ALTERADAS. 

Las muestras deben identificarse claramente y colocarse en recipientes impermeables o 
protegerlas adecuadamente pa·a que conserven su contenido de agua natural. Durante su 
transporte deben estar protegidos de los agentes atmosféricos. 

Las muestras alteradas deben mantener el contenido de agua natural y no haber sufrido 
alteractones químicas. 

Las muestras alteradas son aquellas que no conservan el acomodo estructural de sus . 
partículas, pero mantienen el contenido natural de agua y no han sufrido cambios químicos, se 
utilizan para clasificar el suelo y definir la estratigrafía del sitio; en el laboratorio pueden 
emplearse para realizar pruebas índice que permiten interpretar las características y posible 
comportamiento mecánico de los suelos. · 

Estas muestras pueden proceder de sondeos alterados o de pruebas de penetración estándar, 
se conservarán en frascos de 0.5 lt de capacidad, con boca ancha y tapa hermética, 
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identificándolos como se muestra en la fig. 111.12 y colocándolos en cajas de cartón de 20 
unidades. 
Las muestras alteradas de matenal de bancos de préstamo se deberán conservar en bolsas de 

polietileno denso, sellándolas herméticamente con calor o bien con un nudo apretado; si no 
interesara conservar el contenido de agua natural pueden utilizarse las bolsas de lona. En la fig. 
111.13 se muestra la etiqueta con que deben identificarse cada una de las bolsas. 

Para el transporte de muestras alteradas simplemente deben protegerse de los agentes 
atmosféricos. 

4.2 MUESTRAS CÚBICAS INALTERADAS. 

Las muestras deben tdentificarse claramente, protegerse sus superficies expuestas con 
material impermeabilizante y transportarse en cajas con empaque amortiguante de las 
variaciones que podrían sufrir. 

Las muestras inalteradas deben conservar la estructura del suelo, mantener el contenido del 
agua natural y no haber sufrido alteraciones químicas. 

Se define como muestras inalteradas que conservan el acomodo de sus partículas; su 
contentdo de agua natural y no han sufrido cambios químicos; sin embargo por el cambio de 
esfuerzos que sufren por sacarles del confinamiento que tienen in situ , 
sufren alteraciones menores. como expansiones, oxidación, expansión de los gases disueltos 
en el agua intersticial, etc. 

Las muestras cúbicas de 30 cm de lado deben identificarse con la etiqueta de la fig. 111.13 
adhenda en la parte superior de la muestra, colocarse en cajas de madera· confinadas con 
empaque húmedo de espuma de poliuretano o serrín de 5 cm de espesor mínimo; la tapa de la 
caja debe fijarse con tomillos que fácilmente puedan desmontarse para sacar la muestra. 

Para el transporte de estas muestras deben protegérseles de los agentes atmosféricos y 
vibraciones y golpes que podrían dañar la estructura del suelo. 

4.3 MUESTRAS INALTERADAS CONTENIDAS EN TUBOS. 

Se deben tener cuidados Similares a los descritos en el incisa 4.2. Se recomienda además que 
la extracción de las muestras de los tubos se haga a no más de dos días de su extracción del 
sitio, para evitar fenómenos de corrosión. Las muestras contenidas en tubos de los 
muestreadores de pistón. pared delgada, Denison o Pitcher, se someten al mismo 
procedimiento: después de desmontar el tubo de la cabeza .que lo sostiene se coloca en el 
soporte para muestras de la fig. 111.14, con la parte inferior de la muestra hacia abajo; se limpia 
la superficie exterior y del interior se eliminan los azolves con la veleta de la fig. 111.15; 
enseguida se coloca el sello mecánico de la fig. 111.16, o se vierte parafina con la brea caliente 
(15%'de brea a 70 °C), para formar un sello de 0.7 cm de espesur. A continuación se invierte la 
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posición del tubo; se le· extrae 1. O -::m de muestra con la veleta o una espátula para hacer lugar 
al sello mecánico de la fig. 111.15 o el de parafina cqn brea; con el material extraído se clasifica 
en el campo el suelo. En seguida se identifica al tubo adhiriéndole una etiqueta (fig. 111.13) con 
paraf1na, señalando además la parte 5uperior de la muestra. 

Un cuidado adicional que debe tene1se (con muestras de arena sueltas, es el de colocar un 
tapón temporal con . perforaciones en la parte inferior de la muestra, antes de sacar 
completamente el tubo muestreacJr¡r de la boca del sondeo, se evita con ésto que la muestra se 
pierda por la succión que se ejerce al sacar el muestreador y permite drenar el agua libre de la 
muestra. 

Las muestras inalteradas contenidas en tubos deben transportarse en cajas de madera para 3 
ó 4 muestras, recubiertas interiorrT'ente con espuma de poliuretano de 5 cm de espesor, 
cuidando que no sufran golpes n, vibraciones que dañen su estructura. 

71 



5 MAQUINAS Y EQUIPOS DE PERFORACIÓN Y MUESTREO. 

5.1 MAQUINAS PERFORADORAS. 

Las máquinas más adecuadas para la explotación geotécnica son aquellas capaces de operar 
a velocidades de rotación bajas ( 50 r p.m. ) y potencia alta ( mayor de 40 HP ); caracteristicas 
necesarias para trabajar con los :11uestreadores Denison y Pitcher y sobre todo par el manejo 
de espirales de perforación; su sistema de gatos hidráulicos para carga vertical debe tener una 
carrera minima de un metro ce longitud para ·hincar los tubos ·de pared delgada y 
muestreadores de rotación de manera continua, sin interrupciones que afecten la calidad de la 
muestra. 

En la selección de la máquina de perforación; debe tenerse en cuenta que por las 
caracteristicas de estas maquinas se distinguen: las diseñadas para la perforación y muestreo 
de rocas. que no permiten alcanza;· la eficiencia y calidad de trabajo que puede obtenerse y las 
máqumas diseñadas para la exploración de suelos. En cuanto a la bomba, las de cavidad 
progres1va han demostrado ser adecuadas para la· exploración geotécnica, especialmente 
porque maneJan· lodos densos de ¡Jerfpración a menor presión. 

En la tabla 11. 13 se presenta L'n resumen de las caracteristicas principales de las máquinas 
usadas para exploración. 

TABLA 11. 3 Máquinas perforador a~ para geotecnia 

T1po de Profundidad con barras en Pe::;o en Carrera EmpuJe Capacidad Velocidad potencia del 
maqu1na m ton del gato vertical. del del motor, en 

en m en ton malacate, malacate ton 
en ton en ton 

AX NX Espua· 
6" 

Mob1le Orill 600 450 90 37 172 8.8 6.3 3.4 65-350 97 
861 

Mob1le Dnll 152 100 46 30 3.7 4 2 3.0 25 0-513 97 
840L 

Moblle Dril! 50 23 1 3 
1 

1 73 2.9 3.8 3 58-455 54 
8305 
Acker 390 300 45 22 33 8.5 5.2 4.5 43-237 48 

MP100 
Acker 390 300 45 2.0 1.8 3.2 4 2 4.5 50-335 48 
MP 50 

Pendnll 137 100 40 22 1 8 3.1 3 1 3 60-1100 38 
PO 

Long year 426 266 1.1 ' 0.6 32 3.2 3 22-1510 30 
34 

-
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5.2 BOMBAS DE PERFORACIÓN. 

La bomba que se utiliza para inyectar el fluido de perforación puede ser de dos tipos: las de 
pistón, capaces de manejar agua y lodos de muy baja densidad y las de cavidad progresiva, 
que manejan desde agua hasta lodos de densidad alta con sólidos de suspensión. Estas 
últimas son las más recomendables para la exploración geotécnica, porque operan a precisen 
bajas, gastos altos y con .ello reducen el efecto erosivo del chiflón de descarga; tienen la 
ventaja adicional de que con el lodo se elimina la necesidad de ademe metálico. 

En la tabla 11.4 se muestran las caracteristicas principales de las dos bombas más utilizadas en 
trabajo de exploración. 

TABLA 11. 4 Bombas de perforación 

Marca Tipo Gasto máximo Presión Potencia, en Peso en kg Opera 
en 1t 1 min máxima, en HP 

kg 1 cm2 

Moyno 3L6 Cavidad progresiva 162 16 7.5 250 agua y lodo 
denso 

Royal Sean Pistan- triple 132 35 7.5 350 agua 

5.3 BARRAS Y ADEMES DE PERFORACIÓN. 

Se recomienda usar las barras de perforación de diámetro nominal EW para sondeos 
superficiales y pruebas de veleta; las AW y BW para la operación de muestreadores y la 
eJecuctón de pruebas de penetración estándar y las BW y NW para la operación de 
muestreadores rotatorios; las barras NW no deben utilizarse par<~ la prueba de penetración 
estándar por su elevado peso. De lo anterior se concluye que las barras BW son las de uso 
más general en trabajos de exploración geotécn1ca .. 

En la ftg 11.12 se muestran los dos tipos de barras de perforación que se utilizan: las de pared 
un1forme corresponden a las barras de menor diámetro EW y AW; y las de pared aligerada 
(recalcadas) que se utilizan en los diámetros BW y NW. Sus dimensiones y geometria se 
muestran en la tabla 11.5. 
Los ademes metálicos recomendables son los de diámetro nominal NW porque permiten el 
paso del penetrómetro estándar y el HW. que por su diámetro permite el paso de los 
muestreadores Shelby y Denison. 

73 



F!G. 11.12. Ga~-r"s de perforación y coples 

e? e 

1 cp 1 1 
r - 1 

39 74 

F!G. I !.13. .~d~mes y copl es 



TABLA 11. 5 Medidas de las barras 

Barra P, 

pulg mm 

EW 1 3/3 34.9 

AW 1 23/32 44.4 

BW 2 1/8 54 o 

NW 2 5/8 66.7 

longitud estándar 3.05 m ( 10 pies) 
P, diámetro exterior 
P, diámetro interior 
Pe diámetro interior del copie 

P, Pe 

pulg mm pulg 

7/8 22.2 7/16 

1 7/32 30.9 5/8 

1% 44.5 % 

2Y. 57.2 1 3/8 

Peso Cuerda 
kg 1 s por 
3m pulgada 

mm 

12.7 14.0 3 

19.9 19.9 3 

19.0 19.8 3 

34.9 24.5 3 

Los ademes metálicos utilizables en exploraciones geotecnicas se muestran en la fig. 11.13 y 
sus dimens1ones en· la tabla 11.6. se observa que sus diámetros interiores de 76 y 101 mm 
lim1tan el diámetro de los muestreadores que pueden pasar a través de ellos; por ello en 
sondeos en que se pretenda utilizar muestreadores de mayor diámetro, queda obligado el uso 
de lodos de perforación que ehmmen la necesidad del ademe metálico. 

TABLA 11.6 Medidas de los ademes más usuales 

1 

Ademe P, P, Peso kg 1 Cuerdas por 
3m Pulgada 

pulg mm pulg. Mm 

NW 3Y, 38.9 3 76.2 39.1 4 

HW 4 y, 114.3 4 101.6 51.3 4 
1 

P, diámetro exterior 

P, diámetro interior 
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6. TÉCNICAS DE PERFORACIÓN. 

Para introducir los muestreadores a la profundidad que interesa obtener muestras alteradas o 
inalteradas, se deben realizar perforaciones de acceso, salvo que utilicen muestreadores 
Denison o Pitcher de una manera continua y aún en ese caso conviene abocardar la 
perforación a un diámetro mayor. El diámetro máximo de perforación para sondeos de 
exploración es de 15 cm y el mimmo aquel en que pueda penetrar libremente el muestreador 
que se utilice. ' 

Las técmcas aplicables para realizar estas perforaciones se presentan en la tabla l. 1 en la 
misma que se observa que en le elección de la técnica influye: el tipo de suelo, la posición del 
nivel freatico y la profundidad que debe alcanzar el sondeo. 

TABLA l. 1 Técnicas recomendables de perforación 

-
Técnica Suelo en que se aplica Observaciones 

Pozos a cielo abierto todos Aplicables solo en sondeos 
someros 

Lavado con agua o lodo l Cohesivos blandos y arenas Aplicable abajo del nivel 
con poca grava freático 

Con agua o Todos Aplicable abajo del nivel 
Rotación lodo freático 

En seco Todos Aplicable arriba y abajo del 
nivel freático 

6.1 POZOS A CIELO ABIERTO, CORTES Y ZANJAS. 

Son las excavaciones de accesu a la zona de la que interesa extraer muestras inalteradas y 
que además permiten observar la estratigrafía y materiales del sitio. En caso de recurrir a los 
pozos a c1elo abierto, se limita su aplicación a pozos someros de profundidad no mayor a 10m, 
excavandolos en sección cuadrada de 1.5 m de lado. Los cortes son poco utilizados, porque 
requ1eren mover volúmenes grandes de material. Finalmente, las zanjas quedan limitadas a 
problemas cuya influencia sea superficial. 

Los pozos a cielo abierto excavados en materiales poco estables, deberán ademarse con 
marcos estructurales de madera y cuando se excaven más abajo del nivel freático del sitio 
deberá instalarse un sistema de bombeo para extraer el agua. 

Esta técn1ca puede aplicarse a todos los tipos de suelos, aunque resulta más eficiente en 
suelos cohesivos y presenta mayores dificultades en los granulares. 
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EQUIPO. 

Las excavaciones podrán realizarse utilizando herramientas de mano como: palas, picos y_ 
barretas; para sacar el material de los pozos se utiliza un bote con cable de manila que se jala 
manualmente o con un pequeño malacate. Se pueden hacer los pozos con máquinas rotatorias 
capaces de hacer perforaciones de O 8 a 1.0 m de diámetro; en cuanto a las zanjas, hacerla 
con máquinas retroexcavadoras resulta eficiente. Si los pozos a cielo abierto requieren de 
ademe, lo más adecuado es hacerlo con marcos de madera. 

OPERACIÓN. 

El procedimiento para realizar las excavaciones es el del dominio general y por ello no se 
describirá. En cuanto al ademado de: pozos a cielo abierto se hará como se muestra en la fig. 111 
17 y si se considera conveniente analizar se puede hacer el cálculo estructural con las 
distribuciones de esfuerzo de la f1g. 11.18. 

En pozos excavados en arcilla se puede alcanzar una profundidad ZMAX sin necesidad de 
ademar sus paredes, donde: 

donde: 

ZMAX profundidad que se puede: excavar sin ademe. en (cm) 
C cohesión del suelo. en (k<;'cm2

) 

·r peso volumétrico del suelo. (kg/cm') 
K, coeficiente de empuje act1vo (K,= 1) 

6. 2 MÉTODO DE LAVADO. 

La perforación se hace con un trépano o cincel de percusión que simultáneamente con los 
impactos inyecta un fluido de perforación que eros1ona y arrastra a la superficie el material 
cortado 

Esta técn1ca es aplicable a suelos cohes1vos bla01dos y suelos granulares de compacidad media 
con bajo contenido de gravas localizados abajo del nivel freático. Es un método poco eficiente, 
pero la sencillez y economía del equipo lo hacen muy útil. 
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EQUIPO. 

El equipo necesario para esta técnica de perforación (fig. IIU4) consiste de un malacate de 
fricción para cable de manila de 500 kg., una bomba para agua o lodo de 45 ltlmin. de gasto a 5 
kg/cm' de presión con accesorios, !ripié con polea, barras y trepanes de perforación y ademe 
metálico (opcional). 

OPERACIÓN. 

La operación consiste en levantar la columna de barras, con el trépano en la punta, de 0.5 a 1 
m y dejarla caer libremente con una frecuencia de hasta 60. 

6. 3 PERFORACIÓN A ROTACIÓN CON AGUA O LODO. 

Esta técnico consiste en cortar el suelo con una broca que penetra a rotación y presión, 
inyectando simultáneamente agua o lodo para enfriar a la broca y arrastrar el material cortado 
hasta la superficie. 

Se puede recurrir a la perforación a rotación abajo· del nivel freático, en casi todos los suelos; 
en suelos granulares seguramente se requerirá ademe metálico para estabilizar las paredes de 
la perforación, salvo que se opere con lodo de viscosidad y densidad adecuadas para 
estabilizar el sondeo. Arriba del nivel freático podrá operarse con lodo si se demuestra que la 
contammación que 1nduce al suelo es aceptable. 

EQUIPO. 

El equipo necesario para esta técnica de perforación (fig. 11.15) consiste de una perforadora 
rotatoria con sistema hidráulica de carga con potencia minima de 30 HP, una bomba para el 
manejo de lodo de perforación de 100 ltlm1n. de capacidad y herramientas como brocas tipo 
Drag y Tricóñicas (fig. 11.16) de 7 a 10 cm de diámetro, además de barras de perforación. 

OPERACIÓN. 

Esta técnica se aplica con mayor frecuencia utilizando lodos de perforación, por lo que el 
personal de campo debe estar familianzado con los detalles de preparación y control de los 
mismos, conviene utilizar lodos con ::lensidad entre 1.05 y 1.3 kg./lt y viscosidades entre 30 y 90 
seg. medidas con el cono Marsh .. En cuanto a la presión que se aplica a la broca, puede ser 
hasta de 3 ton con velocidades de rotación de 200 a 500 r.p.m. Durante la perforación el 
operador debe mantenerse vigilante de la velocidad de penetración y de los materiales que 
salen con la corriente de lodo. porque fácilmente puede penetrar estratos blandos 
significativamente sin advertirlos. la profundidad máxima que puede alcanzarse ·con esta 
técnica limitada. 
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6.4 PERFORACIÓN EN SECO. 

Esta técnica se ha desarrollado fundamentalmente para la exploración geotecnica, utiliza barras 
con una helicoide lateral que transporta a la superficie y en seco el material que corta con la 
broca. 

La perforación en seco es la técnica más recomendable para realizar sondeos arriba del nivel 
freático, porque no altera el contenido de agua del suelo; abajo del nivel freático es también 
recomendable porque alcanza mayor eficiencia que los métodos antes descritos. Se puede 
aplicar en casi todos los suelos, a condición de que la perforadora tenga la potencia necesaria 
para introducir la broca y que la perforación sea estable; es caso de que no lo sea, se debe 
utilizar ademe espiral. 
EQUIPO. 

Para esta técnica se requiere contar con una perforadora rotatoria con pote01cia mínima de 50 
HP y mecanismo hidráulico con carrera mínima de 1.5 m. Las barras helicoidales (fig.ll.17) son 
de 1 O ó 15 _cm de diámetro y se manejan en tramos de 1.5 m de longitud que se unen con 
pernos de presión que transmiten la rotación en cualquier sentido. La broca de corte consiste 
simplemente en un conjunto de buriles de carburo-de tungsteno que continúan el plano de la 
helicoide. 

El ademe helicoide se muestra en la fig. 1i. 18, su diámetro interior má~ usual es de 10 cm, en 
tramos de 1.5 m de longitud que se enroscan entre si y levan un perno lateral que permite girar 
esta herramienta en cualquier sentido. En la figura 11.18 no se muestran las barras centrales 
con el tapón obturador para el avance sin muestreo. 

La perforación con barras helicoidales básicamente consiste en introducirlas a una velocidad de 
rotactón del orden de 50 r.p.m. para que saquen a la superficie el material cortado. Una vez que 
se alcanza la profundidad necesaria se saca lentamente la columna, porque puede ejercerse 
succión que aflojaría el material de fondo. En el caso de que la perforar.ión sea inestable es 
conventente enjarrar lodo en las paredes de la perforación introduciéndolo desde la superficie. 
La profundidad máxima que se puede alcanzar con esta técnica es del orden de 30 m. 
La perforactón en seco con ademe helicoidal es probablemente la técnica más eficiente en la 
exploración geotécnica: consiste en introducir el ademe con el tapón central que obtura su 
extremo. conio se muestra en la fig 111.19.a: a continuación se retira el tapón con las barras 
centrales y queda libre el extremo fig.ll1.19.b. para permitir que se introduzca el muestreador 
con que se obtengan las muestras. fig.lll.19.c. enseguida se vuelve a colocar el tapón 
obturador y continua la perf_oraetón. 

Esta Íécnica limita el diámetro del muestreador con' que se puede operar, salvo que se utilicen 
ademes de 15 cm de diámetro interior para lo cual se requieren máquinas con potencia de por 
lo menos 50 HP. · 
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-":.1 tr.rc:.t:r \'-~lis ir.creased sha:t s:..;J· -;;::;; 
: o::s. e::cec: m:en·.ar bracm¡; a."1d 
.~.rpiO\ed o•l s~afmr¡: 

'~ ~-
2. 'PLANETAAY GEAA HOIST- I•JIIy 

.u:;pot:e-d t:y ~a!l ~eanr.¡;i :or e•t-en.:-eJ 
'e and lor sm•:c;n a "l.::: e~:.c:er.r c;:"'ra

·.cn curorv; alll c•s:·n~ a-:c lo::er,.,-; 
· .s-..s. Tne cr ... :•:h and ora<\e ::t~dce 

-_,:":",pie: e cor.:r;)l \".r;nour t.;;,h:mc :!':e 
:Jrn power el~ IC-"1. 

3. PRJME MOVER- se:ect !:,e c:r,'r.e 
·.o~·er necessa·y :o r..eet yc~.:r cnr11r.9 
·c·~Hór:-l&ll!S. MOé'Jiar CeSi<;'1 :lrOVIC:!i 
)J w1:.'1 a chotee ot-ceper.ca=re cres~r 
·;>:.er unt:s. G.asolone arr or t>~ec:dc 
) ... ~r ~ni:s anc s;:.:coat C•·~ser ~c:.er 
.:s lor hr~h ai·,:LC':! serv1ce (a::o·•e 

! 000 :1 [JOOO ~;1 are avaola:Jie on 
··~.:rat creer. S.:..t: sna!l U"lo:S are arso 
:.lr13:JI.J it you ·.·;!~~lo su;::piy your c .... ., 

.·.•H t.n•l. 

r INSTAUME."'TA":"lON (OPTIONAL) 
;•·•es vrsuat tn~ormatron 0:1 Crlll s·r,nQ 

,, a.R.c ::.1: v.eo~r.r (See oa;e 7 ror 
',1::~) 

FLEXIBLE COUPUNG- ccm~e;· 
·::~ ror mtnor r.lrsar.c:-.:r.e:-; aA.d c:..s~·· 
.:; s.'locks 1mpe !:!C :y é:•lhn¡;. 
;·ec:ea by a r:-e:at ¡;ua:~' 

HIGH CAPACITY HYDRAUUC SYS 
M- :eatu;es a ·.a.-,a::.:e ·,ot"-me. 
·;;u:e C.:lm=:ensa·.ec ax•al ~·s:on ;¡:..~'P 
:.'1 .:::etr\ers e•JCtly ¡¡-.e a.~c:.;,r cr c•t 
.:re~ a: :n~ ;:::~-::e:'!:mrr.e'! ;::ress..:·:! 
~r; ;..rso tr.CtL:::~s a l<i.r~e rese: .o•r 

.~::1a11y toca:t'.! ::.r e:'•c•er.: ~o:a: ;:; s· 
.:•:Jn) er!•c=~ni :.t:r,;;,c . ., a-:c arr.::;ty 
. .:: p,::;;n¡; ¡Se'!-;.~;-:! 5 ~cr c~:a,rs J 

SKIO- .. ~~l::e.:: S:IUc::;~al s!e~l con. 
~··en provot:est:n.; t•!e u.,C'-:'1 s,:o.e~e 

·J:•r.; coné•::o1s l.!odu!ar c~s;cn 
:.:se as y tran~·~r el dril/ :r:::r.1 slo;•j :o 
'or t:arl.:u mc~:nt and vrce versa 

= -er--, .r 

B. OYERCENTER CLUTCH- :·e 
c~t:::cen;;;r clt...::.--r -.a 1 :-:!:~':"·.;:;·:-;·o 
:onr;; ;;er ce;::;,: :r:-"' .·.~.:_. :~ . ., ;c .. -o· ~.,.-..: 

•S 't:":r.org .·;,:,":J.: :;:¿:;.r.:; t..."C"-L- ~':"~' 

rn; or ~·.e.'H 

9. FOUR SPEED TRANSMISSION -
SYNCHRO MESH-.!. 1or,,J::: ~:·::::!; 
,l:so rn.::u::¿s r-:'ve·~·~. ·: .. ~oc.~ rs ,r,;e>r.:·on 
any é,;:,cc.r: ro eno;~;1 ~~caus~ t... S~ oi 
re• erse •s r.o: re:c:rrr,>Jnéec 

10 OIL BATH LUBRICATIOIO SYST(M 
- .. :.;; .:~-: i·: '·.:· .:.::··r.; !,~:-,!::1 ::t 
:-,.. :; .. ::· :·.:; ..... :o:- i re:..:•r .. ·; -:".a~..:aJ 

J._:r.~.;: :·::·o- te; 1, ~c:es;.:;re i,"::~~ 
:::·:.:1 ~·.·.a,-·.: a~•·c \'3'.~ 7" ,~·.~ > 
-:~...~:~: o>•'O: ".:! •• ~ .:~rn J ,",1;-!..: 
:·a:•<'· !J• ':".:::;, 2::':"~S a·.::c:-:e·a·:-· 
::~'':"·~~~':" J•:. :¿S ',;:-~;;s 1.,:: C:Jt', 

r~c: •. ~.; .:.~...:.::.,.~ .: ::O·e ;~-=~~ ar..:: 9:ta• 
c.,.: T.:.;l 

1 
1 

. . 
'· 

., . 
~ :., ··-

... 
00 

-·. 

Reliable, Efficient, Versafile. 
Continuing improvements to !he standard dt~ll ..:.._ including ball bear,; 
hoist assernbly. larger hydrau~rc sys:em. more accessóre con:rol3 
.3nd many o:r.ers- ma%e the best ciarnond core dril! even b~::~r 

•• • 

11 AUTO\.I:.TIC PAE·TOROUE AN:) 
BREA~ OUT TOO((OPTIONAL) ·-
:•·!t c.~··-~ :.o~·";·r•••n; ·.a~·_,. 
V ",O•U; • ; ' ; • : •:; ~C·": J. A'~,:, ;:'' ·' 
::·:.e;·:;;:::··. :e:~·:-.. ne~ ·J· ~> 

,..·~R. 1.: .·: -;:·e ,;·.oJ s::.-c t:J:• m:o 
:·,¡ "C ~ o3 ~~ ~•t·! i !;:t C''!:J•IS) 

12. AUTOMATIC CHUCK (OPTIONAL) 
- etom•n<II~S mJn<.al chuc~or1Q ooera;.o., 
lo rncrease cr:rr.n; e•r.crency and opera· 
101 sa:ery, Re.:!uces v•:::ra:.ons and 
incrt>ai-;,1 .;r.llon; o;:ertcirm.ance 

13. QUICK.CHANGE HINGE PLATE-
:~a:_··~S ~e.~r ;-.. ,,.:;n ar:: ::'".orir'\0 mou:1t· 
,,~ cesu;n ,...,,e, ~:te- ... > s .:-;:¡te J'lé :a.sr 
re.":".Q·.ar- ro l'~t'3 ;.) re,cve or CrsJ>· 
U":"CI.t l~t tn: tt r.,:'\;~ cr.a:e Prc,·n:~u 

bta:anlo.ll: r-r J~j :a:x:r u..r•;s ""~tn 
f"1J•r.reR~,Rct 01 rt:l..t:er-,¡.nt tJecomts 
nrcrssa•¡ 

U. SMElY HEAOCUAAOS
ét~:;-.eJ IJ oiT';r:.e C''•U ~,,..,., '.a'.;o:y 
s~·e:, ~.rJ::; .• :¡;s ":>J, t~ ::r.:e:iJ :a.;. 
r:r 1 .rs:a•'f.! :.-:"~·~e :•; :r ,..., •·1 :or-. 
ter 't:.! :rl:JIIJ' :1 ~~~ '='·':.-:; t::.·.;re4r 
r;; ¡ ,~:Jn,:.,r..: on t..:>~. Otl•tn.ll erse· 
.... :-.e:e J 

H HYDR.A.IILIC SWIVH HE.AO •• 

orco•oo·o~:t;; : .. n ~ ,,. I'·'J; :rr.JII0 c¡hn· 
c:~·s ..... ..:.:•, s; ur., •o· e.·, a s:~:l·•·:t 
,.,,;.., 1 ' .. ;'1 2'' lfliF::J r --r ~··~·e 1 '~·,¡-;. 

Cln~l é.·~e r)..; :.,, •• •e~ JO ) :, '" r'?~ .-•q 
r.J s..: .. :J•r !o· :.u,..; •·:,f•ro of:"<! 

C•rO :Or ""''t' •t •:.:-; u~·; •C•H ~·d 
tON ~~s.n.,; r~r p.r.~r :,,..,. •s '":'l : ... or 
c.s: s:r~r :(.A t•:·• ,:,;·-;:·• :.:> ... :•s:.ar...J 
1re se.~r! ,:· .. nri •rT·:'-~1'"0 ~·· -::·.r:or; 
r..,11 J~o· c•.J: .. -; ,~.;:r •r;~ ror s~"~a:t 
.;JrO o..~'.!e•;•:o..r.: •;:.• <d' ,:n~ 

16 FA.ST RE'TURN VAL VE- c~:.-:.a 

1"1 c:'!'J ::• :o rr:~•·, ;•e ~~J·.:: :<:~reo 
s:r:•e .... ;.":,:r-.1!.; ¡:_,~,,:,.;:·e 'ee:: \ll•t 

~e:: .. ··-;'""' .n r:-t...:'lren ; .. -t ::-:'-: .. .~s 
c:re~ c;..\1 1 ~e u e;rr tSC'! ti!;~ 1 :cr 
C:r!'.J •!S l . 

17 FIN( FE.ED CONTROl -IR':! 

re--:; r oJ:.t ¡:::: ... , ;.<t~·1"' ~ ~r.:ro' or e.r 
.... r ._..,\ 1;<: !~~~ u:e • .-a'~ leo< 1:"J "'t•1 
1.:> :·~.":'·J.,; cor:·:r ••'·et :e• 1:"<! ope•a· 
t.Jr s ccn.e-.. rr.~, 

;'.:, 
i.:· f.: Drilllng Depth Guidelinr 
1·:: 

.~ 

.... ... ,..,!. ___ ~•.'!' 
A'N J r 00 !_.: 

AQ •Jsr ___ 1::: 
Bw J:?')O '· BO ,,, 10: 
I!:;Q ~2S:.O ; ? . 

t.w 250oJ :¿ 
k O ¡¿so ,, 
kCO 3010 ;·· 
(••D 1~ 2.t~ ' 
HW ""' 47. 
HO 17S<? ~~: 

KO ,350 '' ~ ... o 121 15~.---·--.!:3.. 
PO ·~~ '. 



ackE~r PUMPING STATIONS ._ 

-------------------------------e ACKEH iVHY·: i~G ¡c¡_;¡;¡¡hi~u .)¡J .. n ~Ji~S 
SIN.GLE ANO MULTISPEED MODELS 
For pumpmu wc~tt.:r, mud cmd ccment urout fluicls. 

FüH DII\~10ND Cüi:E DHILLING 

SINGLE SPEE.O ACKER MOOEL!i -POSITIVE DISPLACEMENT 

SPECIFICATIONS APS 4-17 APS 5-9 
MOUNTING ' ------- ~---. --------

JJ 838 
EST. SHIPPING WEIGHT Hn. 1 kg. lbs. kg. lbs. kg. 

I'U,\11' 1:1xrlii·:ES 
O Po:.tlt\i..' Ut:-.p!:t(~.:tnt:nl 

G ,\utolll:tltL" l'tc!'>:-.llt e 1\dn~r Val ve 
O 1\ul,h~.:r Lin~.:t :ttHI S1:unks)', Slcri !{olor 
Q By-p.t.\:-. .md ('¡Jilll'ol V:dvo (Optiun} 
€t 1\ttKt.;t:d Sc1\'Jt.:t: .di StcclDt:tg SI..1J Base 

TRANSMISSION MODEL 

JJ RJR 
lbs. kg. lbs. kg. 

300 ' IJG J!Al 1 150.5 

:e:"~-\-':&~ -- 420 =·¡----lj~,J= --""-"·-t---'=c.:....¡..-"-'-"-+-=="-ii--'-""-".-\-....:.i.:!o.:c...--i 
177 J.G iHO 5.2 

745 337.4 770 348.8 
845 382.7 870 39-1.1 

<ill.G 13.7 4g_g 14 o 

D45 428.0 
1045 473.3 

55.0 15.5 

NET ~'!EIGHT 

GnOSS WEIGHT 
CUElE FOA EXP-onT ___ _ 

Cll. FT. ClJ fv1f:7Ffl 
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1.- Marsa!, R.J 

2.- C.F.E. 

3.- DO. F. 

.<. ¡' 
;,•, 

'>; '. -~. 
4.- STC :. >:~. J 

BIBLIOGRAFÍA 

' •' .. 
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. ., 
Notas sobre Diseño y construcción de 

cimeniaciones en el D.F.C.F.E 1986: 

. ' ' 

Mariual de Diseño de Obras Civiles, Geotecnia 
8.2.2 1992. 

Reglamento de Construcciones del Distrito 
Federal y Normas Complementarias para Diseño y 
Construcción de Cimentaciones. 1993 . 

100 km. de Metro. 
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Objetivo de una cimef!tación 

El objetivo principal de una cimentación es el transmitir las 
cargas de una estructura a los estratos resistentes del subsuelo, 
en forma estable durante su vida útil. 



Factores que determinan el tipo de cimentación 

1. Cargas 

2. Suelo : 

3. Técnica y economía 

N 



. . . ~. -··- .. 

. ,, 

Clasificación de cimentaciones. 

l. Cimentaciones superficiales. 

1.1. Zapatas aisladas. 
1.2. Zapatas corridas. 
1.3. Losas. 

2. Cimentac.iones compensadas. 
'' ' ·. 

2.1.· Caj~n de cimentación. 

3. Cimentaciones profundas. 

3.1. Pilotes. 
3.2. Pilas. 

3 ! 
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\- ? -ESTRUCTURA 

-~ 

PILOTEe: 
t 

~ / iL 

1 

i 
iZ 

1 ... 

" 
y v ~ -

H 

1 

1 
tC -·CAPA DURA 

' .i 

4 



o 

Pilote de punta 

Estrato 
resistente 

~mpotramiento de pilas y pilotes 

o 
~~ 

o 

... 

H 

H 

o 
~~ 

: : ... : ·.· .. 

Su e lo blondo 
compresible . 

o 

Pilas de punta 

o 

N 

Campano 

1 • • • • • • • • • • • 

... · .-.11\t::·.-.. · .. -:-:·· 
. . . 

~'-'--'~'-'-J ;::[.~~'--'~ 
l' 

1 ! 1 
--.... JJ·I/1 --'----
_

~---'--J' ·:1~---1' 

----~11 i ¡ '-------.' 
1' 1 

Pilote de fricción 

Pilotes incl1nados con carga horizontal 

5 



SegG.n la 
forma como trans 

1 
mi ten las cargaS 

al subsuelo 

Seg6n el 
CLASIFICACION DE material con el 
PILAS Y PILOTES 

\ 
que están fabr!_ 

cados 

SegGn su 
procedimiento 
constructivo 

6 



y 

Punta 

Carga 
Fricción vertical 

PILAS Anclaje por 
PILOTES fricción 

CON 

1 
Carga vertical Pilotes 

y inclinados ·horizontal 

Clasificación de pilas y pilotes segan ld forma 
como transmiten las cargas al subsuelo 

7 



MATERIAL 
DE 

FABRICACION 

Prefabricado 

Concreto 

Colado en el lugar 

Acero 

Concreto y acero (mixtos) 

Madera 

Clasificación de p1lotes según el material 
con el que est~n fabricados 



Hincados: 
Con a percusión 

desplazamiento a presión 
con vibración 

Hincado en una pe!. 

~ 
foraci6n previa 

PROCEDIMIENTO Con 
CONSTRUCTIVO 

poco Hincados chiflón 
desplazamiento 

1~ 
con 

DE PILOTES 

De :!re a transversal 
pequeña (tubos) 

' 

Sin De conc.:eto colado 
desplazamiento en el lugar 

Clasificaci6n de pilotes según su procedimiento constructivo 

8 



7. PROCEDIMIENTO CONSTRUCTIVO 

. '· 

El procedimiento constructivo de las cimentaciones, 
excavaciones y muros de contención deberá asegurar el 
cumplimiento de las hipótesis de diseño, garantizar la seguridad 
durante la construcción y evitar daños a servicios públicos y 
edificaciones vecinas. 

9 



INTERPRETACION DE SONDEOS 

La correcta interpretación de los sondeos nos conduce a: 

• Seleccionar el equipo adecuado. 

• Elegir o diseñar la herramienta idónea. 

• Designar en número y capacidad al personal. 

• Efectuar programas de obra apegados a la realidad. 

• Evaluar un rendimiento. 

·. 



REGISTRO TI PICO DE ESTATIGRAFIA y PROPIEDADES 

R 1111 TlNCIA A CONTENIDO DI """'"" :=~ -
.UUA ... CORTI CON .; o LA ~UfTUCION 

fORC-OIIITaO ... 1 Li•itt ple•llct DIICRIPCION ' ' "! ' i . l. T. A N DA R .. , •• .::,~··i·.' :¡:; .• . 
=! " i,.N l. Q Ll•ltt h.ullo .. _. .ID ID ~ ao 1 

\ 1/ ~ r- ... Arena orcillosa pu•itice I.JUI cotapecto1 color cote cloro 

~ ¡a~ ~ 
_. .-.: ~ 

U> .. 
ArCillO tronco· d• atto · 

..,r- .. ~ 
plosticulod, •uy tir•• 

¡.,l 1'1 cOIOf triiiOCM cloro •.. ,. 
~ frl'<' 1' 

~ NH 1-. " 6 l.llftO '''"''' de ano 

"" - ~· 1 " .... plotti1::icioG, duro cotar cote - ·. 1 ·t- lA NH - ....:1 

••• ,..;, 
¡_. 

~--~ Areno li1n010 '"" ~"' 
...... 

vr•••a. co~r~pocto ... 
color e oh ..... ::::: ¡.~ ), 

9.Z5 
... -- ·-· 1-:.:--::;· 

D NH ~ _!11 ----' ~ 
1'-['1' ¡-NH ~ - ~ Limo tronco do oHo 

~ 

ploiiiCiciOd dur.o ~- 11 
color •erde cloro "" -- _, 

K - t-• 
' ~-,....J 

~ ~ ""' 1~45 IIH .. 
-~ ~ r'" ll~"" Cl 

,. .. ps 1'-1-p . 
'' Arcollo or••••• de 

boja plol'ticidod, duro : ·. ; ["< 
color •erde ClOro. ~ l Ll .- . .. ( •, 

lrtB: Cl -
1 

~ ~ 1' Cl 

·'· 19Z5 

_...::.-::: 1" t"' 1- •_zc '· 
,..._. __ . 

Luna orenoto !k boto Nl ~ .. ~¡nt· ~-fo plothcn:tod, duro -COlor Ca71 claro ,.....:--' .... 
~~~ r-' . r--~ .... -··· 

~-~ =~ /It• ... " : . ;,;: 
Arena hna arcillOsa 

:_ . : ~ [S<IZ! 1>- "' compacta, cale tnsoceo St .. 
¡ocr•! ¡...~ se ... 

¿~ 
Z5.55 

· .. 
j'¡... 

~-:. i"'t'' Lu•o aranoso 
_1_6" blanco ~ ~ 

ATen a f'ono limoso . ·_ .. - ¡..... 
e olor vris : . ';... 1"' 1"'~· .... ~ .. ~ 

2 B.Z< -- oor• 
FIN DE SONDEO 

_M: 

1· 
f 
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Número de 

Golpes 

De O a 2 

De 2 a 4 

De 4 a 8 

De 8 a 15 

De 15 a 30 

SUELOS NO COHESIVOS TOMANDO COMO TIPO LA ARENA 

Número de 
Golpes 

N 

De O a 4 

De 4 a 10 

De .. ·lO a 3(, 

De 30 a 50 

De 50 en adelante 

Compacidad 

Muy suelta 

Suelta 

Medio compacta 

Compacta 

Muy compacta 

SUELOS COHESIVOS TOMANDO COMO TIPO LA ARCILLA 

Resistencia . a 

Compresión no 
Confinada en 

Kg/cm2 

De o·a 0.25 

De 0.25 a 0.50 

De O. 50 a 1.00 

De 1.00 a 2.00 

De 2.00 a 4.00 

Consistencia 

Muy blando 

Blando 

Firme 

Resistente 

De 30 en adelante De 4.00 en adelante 

Muy resistente 

Duro 

12 , 



Procedimientos constructivos. 

l. Pilotes. 

1.1. Fabricación. 

1.2. Perforación. 

1.3. Hincado. 

2. Pilas. 

2.1. Perforación. 

2.2. Colocación de acero de refuerzo 

2.3. Colocación de concreto. 

13 



l. l. Fabricación de pilotes 

1.1.1. 

1.1.2. 

Material 

1.1.1.1. Madera 

• Obras provisionales 

1.1.1.2. Acero 

• Tubular 
• Sección H 

1.1.1.3. Concreto reforzado 

• Sección triangular 
• Sección cuadrada 
• Sección octagonal 

Procedimiento constructivo 

1.1.2.1. 

1.1.2.2. 

1.1.2.3. 

1.1.2.4. 

1.1.2.5. 

1.1.2.6. 

1.1.2.7. 

1.1.2.8. 

Construcción de plataformas de fabricación 

Selección de tipo de cimbra 

Habilitación del acero de refuerzo de acuerdo 
con las especificaciones de proyecto 

Aplicación de desmoldante en la cimbra 

Colocación en la cimbra del acero de refuerzo 
habilitado 

Colocación del concreto dentro de los moldes 
aplicando vibración 

Curado del concreto 

Movimiento y estiba de pilotes 

• Permanencia en plataformas de fabricación 
• Estiba de pilotes: 

levante por medio de asas de izado 
apoyo en los puntos de las asas de izado 

1.1.3. Equipo básico 

1.1.3.1. Caldera de vapor de agua 

1.1.3.2. Vibradores de concreto 

1.1.3.3. Grúa sobre orugas 

14 



1.2. Perforación previa al hincado de los pilotes 

1.2.1. Sección 

1.2.1.1. Inscrita a la sección del pilote 

1.2.1.2. Circunscrita a la sección del pilote 

1.2.2. Características 

1.2.2.1. 

1.2.2.2. 

1.2.2.3. 

Batida 

Extracción de material 

Mixta 

1.2.3. Profundidad 

1.2.3.1. Hasta la cota de desplante de los pilotes 

1.2.3.2. Parcial 

1.2.4. Ademe 

1.2.4.1. Lodo bentonítico 

1.2.4.2. Polímero 

1.2.4.3. Tubería de acero 

1.2.5. Equipo básico 

1.2.5.1. Perforadora rotaria 

1.2.5.2. Herramienta de perforación 

1.2.5.3. Dosificadora de bentonita 

15 



1.3. Hincado de pilotes 

1.3.1. Procedimiento constructivo 

1.3.1.1. Izado de pilote 

1.3.1.2. Lanzado de pilote 

1.3.1.3. Unión de tramos de pilote 

1.3.1.4. Aplicación de energía dinámica 

1.3.2. Equipo básico 

1.3.2.1. Grúa sobre orugas 

1.3.2.2. Martinete 

1.3.2.3. Resbaladera 

1.3.2.4. Sufridera 

16 
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Ademes. 

l. Lodo bentonítico. 

1.1. Densidad. 
1.2. Viscosidad. 
1.3. Filtrado. 
1.4. Contenido de arena. 
1.5. Potencial de hidrógeno. 

2. Polímero. 

2.1. Densidad. 
2.2. Viscosidad. 
2.3. Contenido de arena. 
2.4. Potencial de hidrógeno. 

3. Tubería de acero. 

3.1. Brocal. 
3.2. Perdido. 
3.3. Recuperable. 
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OBTENCION DE LA DENSIDAD DE UN LODO BENTONITICO 

Es importante aclarar que la dem.idad, el peso específico y el peso volumétrico tienen el mismo 
significado. 

Para determinar la densidad de un lodo bentonitico, es necesario conocer el peso específico 
relativo de los sólidos de la bentonita. 

Las propiedades fisicas de un lodo uentonítico, se estudian de igual forma que en un suelo 100 % 
saturado. Su volumen se compone de agua y sólidos exclusivamente. 

La dosificación de bentonita qu-:: se requiere para una obra, por lo general se solicita en base a un 
porcentaje sobre el peso del agua. Por ejemplo, si se pide un lodo bentonítico con dosificación de 
bentonita al 8 %, se refiere a una mezcla de 1 m3 de agua con 80 kg de bentonita, obteniendo su 
densidad de la siguiente forma: 

Wt 
3'lb = peso volumétrico del lodo bentonítico = ---------

Vt 
Wt = Ww+Wb 

Wt = Ww+%Ww = Ww( 1 +%) 

Vt = Vb+ Vw 

Sb = densidad absoluta relativa de la bentonita ->de 2.1 a 2.5 

Wb 
Sb = -----------

Vb 'dw 

Wb 
Vb = ----------- . ...; . '" 

Sb ~w 

Ww ( 1 +%) Sb 6w 
~lb= 

%Ww + Vw Sb 'tw 
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2.1. Perforación para fabricación de pilas 

2.1.1. Sección 

2.1.1.1. Circular 

2.1.1.2. Oblonga 

2.1.2. Ademe 

2.1.2.1. Lodo bentonítico 

2.1.2.2. Polímero 

2.1.2.3. Tubería de acero 

2.1.3. Equipo básico 

2.1.3 .l. Grúa sobre orugas 

2.1.3.2. Perforadora rotaria o almeja guiada 

2.1.3.3. Herramienta de perforación 

2.1.3.4. Dosificadora de bentonita 

2.1.3.5. Entubadora o vibrohincador 

2.2. Colocación de acero de refuerzo 

2.2.1. Equipo básico 

2.2.1.1. Grúa sobre orugas 

2.2.1.2. Dispositivo de levante 

2.3. Colocación de concreto 

2.3.1. Equipo básico 

2.3.1.1. Grúa sobre orugas 

2.3.1.2. Tubería tremie 
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REGLAMENTO DE CONSTRUCCIÓN Y ESTUDIOS DE MECÁNICA DE 
SUELOS. 

Las normas sobre la construcción de inmuebles en la ciudad de México han evolucionado 
notablemente desde la década de los cuarenta, por varias razones: 

1) el incremento de la población, principal promotor del desarrollo vertical en el área céntrica 
de la Ciudad 
2) la mecánica de suelos y su aplicación al diseño de cimentaciones 
3) los sismos y los estudios sobre sus efectos en las construcciones. 

Se tratará a continuación de proporcionar brevemente el contenido de las disposiciones 
reglamentarias emitidas por la autoridad del DF en relación con el diseño y construcción de 
cimentaciones, en 1942,1957,1966,1976 y 1985. Estas fechas corresponden a reglamentos 
diferentes· dos de ellos, los de 1957 y 1985, fueron emergencias y promulgados después de los 
sismos que asolaron a la ciudad en los meses de julio y septiembre de dichos años, 
respectivamente. 

El reglamento de 1942 establecía que la capacidad de carga admisible del terreno en el área 
antigua de la ciudad era de 5 ton/m 2 

, y de 3 ton/m2 en las zonas que no habían sido sometidas 
a cargas previa. Esta especificación era aceptable tanto para dimensionar zapatas como para 
losas de c1mentación, sin restncc1ones en cuanto a la superf1cie total de contacto subestructura 
- suelo. Los edificios más pesados se podían apoyar sobre pilotes hincados hasta la capa dura, 
y era común en esa época usar pilotes de madera formados por postes de 20 cm y de 8 a 1 O m 
de longitud, zunchados en los extremos y unidos mediante una barra corta de acero; la 
capacidad asignada era de 25 ton/pilote y se aplicaba la formula de Engineering News para la 
recepción de pilotes. La solicitación debida a sismo se representa con la fuerza horizontal igual 
al producto del un coeficientes sísmico por el peso del edificio arriba del nivel considerado. 
Salvo para los edificios de tipo 1 y 11, el coeficiente sísmico aplicable a hoteles, viviendas, 
despachos, plantas industriales, etc. (tipo 111) era de 0.025. 

El sismo del 28 de jul1o de 1957. ocasionó el derrumbe de varios edificios y daños graves a 
buen numero de construcciones de la ciudad, poniendo en evidencia lo inadecuado de las 
normas vigentes en este campo de la ingeniería. consecuentemente se elaboró el reglamento 
de emergencia promulgado el 18 de diciembre del mismo año, que impuso nuevos criterios 
para verificar la estabilidad dinám1ca de las edificaciones de altura menor de 45 m, y para 
reforzar y reparar las existentes dañadas por el sismo. Atendiendo a la estratigrafía y las 
propiedades mecánicas del subsuelo, se dividió el área urbana en tres zonas: fondo del lago, 
transición y lomas; se clasificaron los edificios por su uso y características estructurales en 
grupos y clase; además se establecieron requerimientos especificas sobre el diseño de las 
cimentaciones, todo ello derivado de las nuevas nonmas de ingeniería sísmica. 

Por otra parte, en la década 1946-1956 se venias realizando estudios de mecánica de suelos 
que: 



1) ampliaban el conocimiento del subsuelo de la ciudad (estratigrafía y propiedades de los 
materiales arcillosos) 
2) corroboraban las predicciones de la teorías debida a Nabor Carrillo sobre el hundimiento de 

la superficie y 
3) verificaban mediante nivelaciones y observaciones soportadas por diferentes tipos de 
cimentación. 

Estos estudios eran promovidos por la Comisión Impulsora y Coordinadora de la Investigación 
Científica, SEP y se realizaban en los laboratorios de Ingenieros Civiles Asociados, S. A. de 
C. V., posteriormente, con el patrocinio del Instituto Nacional de investigación Científica se le 
sumaron los trabajos de nivelación y piezometria a cargo de la Comisión Hidrológica de la 
Cuenca del Valle de México; y por último, en el Instituto de Ingeniería, UNAM, se revisaron, 
ordenaron y analizaron tales estudios y se publicaron con el titulo de "El subsuelo de la ciudad 
de México" además, ·el Dr. Leonard•) Zeevaert, trabajando en forma independiente, contribuía 
con varias publicaciones relativas al tema, las que se citan al final del texto. Otra fuente 
importante de información es la serie de memorias sobre reuniones nacionales y simposios 
organizados por la Sociedad Mex1cana de Mecánica de Suelos. 

Los estud1os mencionados constit•Jyeron en gran medida la base informativa para modificar en 
1966 el capitulo relativo a cimer.taciones del Reglamento de Construcciones para el Distrito 
Federal Estas normas se revisar011 después, introduciendo modificaciones y correcciones, para 
integrar el reglamento publicado en el diario oficial de diciembre 14, 1976. Finalmente, a 
consecuencia de los perJUICios catastróficos producidos por el terremoto de septiembre de 
1985, se elaboró un reglamento de emergencia con el principal objetivo de reparar las 
construcciones afectadas por el daño estructural grave y proyectar los nuevos inmuebles, en 
tanto se revisan las normas de 1976 . 
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NORMAS TECNICAS COMPLEMENTARIAS 
PARA DISEiiiO Y CONSTRUCCION DE CIMENTACIONES 

1. INTRODUCCION 

Las presentes normas tienen por objeto fi_1ar criterios 
y métodos de diseño y construcciún de cimentaciones que 
permitan cumplir los requisitos definidos en el Capítu
lo VIII del Título Sexto del Reglamento de Construccio· 
nes para el Distrito Federal. El u~o de criterios o métodos 
diferentes de los que aquí se presentan requerirá la apro
bación del Departamento del Distrito Federal. 

2. INVESTIGACION DEL SUBSUELO 

2.1 Ucconocimicnlo del .sit:O 

En la Fig. l se muestran las porciones del Distrito Fe
deral cuyo subsuelo se conoce aproximadamente en cuan
to a la zonificación definida en el artículo 2~~ del Re
glamento. En caso de discrepanc-ia entre el mapa y los 
resultados de exploraciones directas del subsuelo se adop· 
tarán estos últimos para los fines de dicho artículo. 

En la porción de la zona 1 no cubierta por derrames 

Lnsáltico.:., lo!) estudios se iniciarán con uu re< onocimicn
to detallado del lugar donde se localice el predio, así 
como de las barrancas, cañadas o cortes cercanos al mis
mo, para investigar la cxistenciu de bocas de antiguas 
minas o· de cnpas de arena, grava y mnteriales pumíticos 

que hubieron podido ser objeto de explotación subterrá
nea en el pasado. El reconocimiento dcherá c"Jmplemen
tarse con los datos que proporcionen habitantes del lugar 
y la observación del comportamiento del terreno y de las 
construcciones existentes así como el análisis de fotogra
fías aéreas antiguas. Se determinará en particular si el 
predio fue usado en el pasado como depósito de desechos 
o fue nivelado con rellenos colccados sin compactación. 

Se prestará asimismo atención n la posibilidad de que cl 
suelo natural esté constituido por depósitos de arena en 

estado suelto o por materiales finos cuya estructura sea 

inestable en presencia de agua o bajo carga. En los suelos 
firmes se buscarán evidencias de grietas que pudieran 

d~r lugar a inestabilidad del suelo de cimentación, prin
cipalmente, en laderas abruptas. Se prestará también aten· 
ción a la posibilidad de erosión diferencial en taludes o 

cortes debida a variaciones del grado de cimentación 
de los materiales que los constituyen. En las zonas de 
derrames basálticos, además de localizar los. materiales 

volcánicos elásticos sueltos y las grietas superficiales que 
suelen estar asociados a eetas formaciones, ee buscarán 
evidencias de oquedades subterráneas de grandes dimen· 

_ &.iones dentro de la lava. Se tomará en cuenta que, en 

ciertas áreas del Distrito Federal, los derrames basálticos 
yacen sobre mnÍeriales arcillosos compresibles. 

En la zona 11 la exploración del subsuelo se planeará 
tomando en cuenta que sude haber irregularidades en 
el corÍtacto entre diversas formaciones así co~o varia. 
cienes importantes en el espesor de suelos compresibles. 

En las zonas 11 y 111, además de obtener datos com· 
pletos sobre las construcciones vecinas existentes, se revi· 
Sll.rá, como lo especifica el Artículo 220, la historia de 
cargas soportadas previamente por el suelo del predio y 
áreas circundantes. Se buscarán evidencias de rellenos 
superficiales recientes o antiguos. Por otra parte, se in
vestigará si existen antecedentes de grietas profundas en 
el predio o de cimcntacioraes que hayan sido abandonadas 
al demo~er construcciones anteriores. 

2.2 Exploracicnes 

Las investigaciones mtmmas del subsuelo a realizar 
para cumplimiento del Artículo 220 del Reglamento serán 
las que se indican en lu TaLla l. No obstuntc, la obser

vancia del número y tipo de investigaciones indi~das en 
esta tabla no liberará al responsable de la obra de la 
obligación de realizar todos los estudios adicionales nece
sarios para definir adecuadamente las condiciones del 

·subsuelo. Las investigaciones requeridas en el caao de 
problemas especiales serán generalmente muy superiores 
a las indicadas en la Tabla l. 

Para lo aplicación de la Tabla 1, se tomará en cuenta 
lo siguiente: 

a) Se enten·derá por peso unitario medio de una e&· 

tructura la suma de la carga muerta y de la 
carga viva con intensida'd media al nivd de apoyo 
de la subestructura, dividida entre el área da la 
proyección en planta de dicha subestructura. En 
edilicios formados por cuerpos con estructuraa 

desligadas, cada cuerpo deberá considerarse oe
paradamente. 

b) El número mínimo de exploraciones a realizar 
(pozos a cielo abierto o sondeos según lo espe

cifica la Tabla 1) será de uno por cada 80 m o 
fracción del perímetro o envolvente de mínima 
extensión de la superficie cubierta por la con&• 

trucción en las zonas 1 y 11, y de una por eacla 
120 m o fracción de dicho perímetro en la zona 
111. La profundidad de las exploracioneo depended. 
del tipo de cimentación y de las condicioneo del 
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d) 
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subsuelo pero no será inferior a dos metros bajo 
el nivel de desplante, salvo si se encuentra roca 
aann y libre de accidentes geológicos o irregula
ridades a profundidad mrnor. Los sondeos que se 
realicen con el propósito de explorar el espesor 
de los materiales compresibles en las zonas li y 
III deberón, ademós, penetrar ef estrato incom· 
presible y, en su caso, las capas compresibles 
subyacentes si se pn;tende apoyar pilotes o pilas 
en dicho estrato. . 

Los procedimientos para localizar galerí~ de mi
nas y otras oquedades deberán ser directos, es 
decir basados en observaciones y mediciones en 
las cavidades o en sondeos. Los métodos indirectos 
solom<'ulc se crnplcarñn cumo apoyo de las inves· 

ligaciones dircctn.s. 

Los sondeos a realizar podrán ser de los tipos 
indicados a continuación: 

Sondeos con recuperación cont.l.nua de mues· 
tras alteradas mediante la herramienta de pe· 
nctración eslándar. Servirán para evaluar la 
consistencia o capacidad de los materiales su
pcrficinlt·5 el~: la Zonn 1 y de los estratos r~is
lenles de las Zonas li y 111. También se em· 
picarán en las arcillas blandas de las zonas 
1I y III con objeto de obtener un perfil con· 
tinuo del contenido de agua. No será aceptable 
realizar pruebas mecánicas usando especímcnes 
obtenidos en dichos sondeos. 

Sondeos mixtos cou recuperación alternada de 
m~estras inalteradas y alteradas en las zona.!l 

1I y III. Sólo las primeras serán aceptables 
para drlf'rminar propiedades mecánicas. Las 
profundidades de muestreo inalterado se dcf_i· 
nirán a partir de perfiles de contenido de 
agua, determinados previamente mediante son
deos con recuperación de inucstras alteradas, 
o bien con los de resistencias de punta obte· 
nidos con sondeos de pcnctraciúu de cono. 

Sondeos de verificación estratigráfica, sin re
cuperación de muestras, recurriendo a la pe
netración de un cono mecánico o eléctrico u 
otro dispositivo similar con objeto de extender 
los resultados del estudio a un área mayor. 

Sondeos con equipo _rotatorio y muestreadorcs 
rle barril. Se usarán en los materiales firmes y 
rocas de la Zona 1 a fin de recuperar núcleoo 
para clasificación y para ensayes mecánicos. 

aierupre que el diámetro de los mismos sea su· 
ficiente. 

Sondeos de percus10n o con equipo tricónico. 
Serán' aceptables para idcnlilicar tipos de ma· 
!erial o descubrir oquedades. 

2.3 DezermiiUJCÍÓn de propiedadeJ 

Las propiedades índice relevantes de las mucotras al· 
teradas e inalteradas se determinarán siguiendo procedi
_micntos generalmente aceptados para este tipo de prue· 
has. El nluuero de ensayes realizados deberá ser suficiente 
para poder clasificar con precisión el suelo de cada 
estrato. En materiales arcillosos se harán por lo menos 
tres determinaciones de contenido de agua por cadA 
metro de exploración y en cada estrato individual iden· 
tilicable. 

Las propiedades mecamcas (resistencia y deformabili· 
dad al esfuerzo corlanle y C01Dprcsibilidad) e hidróulicas 
(permeabilidad) de los suelos se determinarán, en su caso, 
mediante procedimientos aceptados de laboratorio o cam· 
po •. Las muestras de materiales cohesivos ensayadas serán 
::.i~:mprc. (.k tipo jnultcrado. Para Jctcrmiua.r la ~,;omprc· 

sibilido.d, se recurrirá a pruebas de consolidación unid 
mensional y para la resistencia al esfuerzo cortante, a la
pruebas que mejor representen las condiciones de drenaje 
y variación de cargas que se desea evaluar. Cuando se 
requiera, las pruebas se conducirán de modo que permi· 
tan determinar la influencia de la saturación, de las car· 
gas cíclicas y de otros factores significativos sobre las pro
piedades mecánicas cstó.ticas y dinárni<;as de los materiales 
ensayados. Se realizarán por lo menos dos series de prue· 
has de resistencia y de consiJI..idación en cada estrato idcn· 
tiiicado de interés pura el análisis de la estabilidad o de 
los movimientos de la construcción. 

Será aceptable la estimación de propiedades mecánicas 
basadas en los resultados de penetración de cono, veleta, 
o algún otro ensaye de campo, si sus resultados se han 
correlacionado confiahlcmcnte con los clc pruebas conven· 
cionales para los ·suelos de que se trate. 

A !in de especificar y controlar la compactación de los 
materiales cohesivos empleados en rellenos, se recurrirá 
a la prueba Proctor estándar. En el caso de materiales 
compactados con equipo muy pes.ldo, se recurrirá a la 
prueba Proctor modificada ci a otra prueba equivalente. 
La esp~ificación y control de compactación de maV 

riales no cohesivos se basarán en el concepto de comp. 
ciclad relativa. 
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DEFINICION DE LA ZONA G EOTECNICA DEL PREDIO 
Y DE LAS CARACTERISTICAS DEL SUBSUELO 

-

LOCALIZAR UBICACION OEL CLASIFICACION 
PREDIO E N MAPA N.T.C.C. OE LA EOIFICACION 
PARA OETERMINACION PRo- A ,_.RTIR OEL 
VISIONAL DE· LA ZONA. ANTEPROYECTO 

R C. 21Q 

T .,. 
, r 

W '6TIM! 
SI P(80M.IZ.I, Z.OII NO 

P(I20M.IZ 1111 
llf(2.6M. 

, ,,. 
CONSTRUCCUJNES CONSTRUCCIONES 

LIGERAS 0 ~EOIANAS PESADAS O EXTENSAS 
EXCAVACIONES SOMERAS EXCAVACIONES PROFUNDAS 

~¡, , 
SE DEFINE LA ZONA A REALil.AR INVESTIGACION 
PARTIR DE LA UBICACI~ MINI MA REQUERIDA SEGUN 
DEL PREDIO EN w.rn TABLA l. a C€ LAS 

N.T.C.C • c. "" N.T.C. C. 

1 ~ 

REALIZAR IWESTIGAOON 
SE DEFINE LA ZONA MIN IMA REQUERIDA SEGUN 
A PARTIR OE LAS TABlA I.A. OE LAS INVESTIGACIONES 

N.T e e 

•r 1 ' 
[STUOIOS NECESARIOS ADICIONALES PARA DEFINIR ADECUADAMENTE 
LAS CARACTERI ST 1 GAS DEL 9JBSUELO IR C.O.F ARTS. 220. 221 y N.T.C.C 
2.2,2.3,24. 

~ 

l 1 
' 

o 1 S E ÑO E S T R U e T u R A L 

PROCEDIMIENTO PARA DEFINIR LAS CARACTER/ST/CAS DEL SUBSUELO 
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D E L SUBSUELO 
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Peso unitario medio de la estructura •· > 5 t/m2 

Perímetro de la construcción 1' > 80 m en las Zonas 
1 y II, o 

P > 120 m en la Zona 
lii 

Profundidad de desplante D1 > 2.5 m 

ZONA 1 

l. Detección, por procedimientos directos, eventual
mente apoyados en métodos indirectos, de rellenos sud
tos, galerías de minas, grietas y otras oquedades. 

2. Sondeos o pozoo profundos • cielo abierto para 
determinar la c~tratlgrafía y propiedades de los materia

~cs y dcíimr la pwíunJ.idaJ Jc Jcsplunt~.:. La profundidAd 

de la exploración con respecto al ni•cl de desplante sc1á 

al menos igual al ancho en planta del elemento de cim~n

tadón, pero deberá abarcar todos los estrutos sueltos o 

compresibles que puedan afectar el comportamiento de la 

cimen1ación del edificio. 

ZONA 11 

l. Inspección superficial detallada después de limpie

za y despalme del predio para ~elección de rellenos ouel
toa y grietas. 

2. Sondeos con recuperación de mue.~tras inalteradas 

P"!"a determinar la estratígrafí~ y propiedades índice y 

mecánica.s de los materiales del subsuelo y definir la pro

fundidad de desplanll:. Los sondeos permitirán obtener 

un perfil estratigráfico continuo con la clasificación de 

los materiales encontrados y su contenido de a~a. Ade· 

mú, M: obtendrán muestras inalteradas de lm estratos 

que puedan afectar el comportamiento de la cimentación. 

Los eondeos deberán realizar5e en número suficiente para 
verificar si el subsuelo dd predio es homogéneo o definir 
sus variaciones dentro del área estudiada. 

3. En caso de cimentaciones profundas, investigación 

de la tendencia de los movimientos del oubsuelo debid 

a consolidación regional y determinación de las condicio· 

nes de presión <lcl aguo en el subsuelo, incluyendo detec· 

ción de mantos acuíferos colgados arriba del nivd máxi· 

mo de excavación. 

ZONA l/1 

l. Inspección Buperlicial detallada para detección de 

rellenos sueltos y grietas. 

2. Sondeos para determinar la estratigrafía y propie

dades índice y mecánicas de los material..-s y definir la 

profundidad de desplant~. Los sondeos permitirán obtener 

un perfil estratigráfico continuo .con la clasificación de 

los materiales encontrados y su contenido de agua. Ade· 

más, se obtendrán muestras inalteradas ·de todos los e&· 

tratos que puedan afectar el comportamiento de la cimen· 

tacilm. Los ~ondeo~ dr:hr.r:'in renli7.arsc en número eufi· 

cicnte para Vt"rlficar la homogeneidad del subsuelo en el 

predio o definir sus variaciones dentro del área estudi: 

3. En caso de cimentaciones profundas, investigación 

de la tendencia de los movimientos del subsuelo debidos 

a c~nsolidadón regional y detcnnin~ción de las condicio-

nes de presión del agua en el subsuelo. 

.' 
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GACETA OFICIAL DEL DEPARTAMENTO DEL DISTRITO FEDERAL 2 ae aQOSto oe 1~3 

DISE:'iO DE Cl:\IE:-\TACIO:-\ES 

ARTICULO! 17.· En este Copitulose disponen los requ1sitos 
m mimos para el d¡sef¡o y edifica cien de cimentJCIOnt:s. Requi· 
SilOS .adJC lOna leS reJa ti VOS a Jos rnetodos de disci10 y cdificJC IOil 

y a c1e11os u pos especificas de cimentación se fiJJran en las 
Normls Tecnicas Complem~ntlrias óe este Regllmento. 

ARTICL'LO 218.· Toda edif:cacto!l se sopo11ara por med1o 

de: unJ ClmentJcion apropiad.J. 

l.Js ed1fiCJCIC ;;:s no podrln en nin~un caso dcsplaniJrse so ore 
uc:~ vegetai .uc:los o rellenos suellos o de!'c:choi. Sólo se~ 
a,cc:ptable cimentar sobre: terreno n:llural competemc: o rellenos 
éirtific¡alc:s que no incluyan materiales degradabies y hay;~n 
s1do adc:cuJd.lmente compactados. 

El suelo de c¡mentaclon debed protc:~ersc contr:1 dc:tenoro por 
antempcnsmo. ilrnstre por flujo de aguas supeñic1J ks o sul>tr· 

r:a~eas y secado local por¡¡ oper.ción de calderas 0 equipos 
sumlarcs. · ... 

ARTICULO 2i9.· Para fines de este Titulo, el Distrito Federal 
se divide en tres zonas con las si~:uientes caracteristicas ¡enea 
ral~: . · 

Zona l. Lomas, formadas por rocas o suelos generalmente 
firmes que fueron depositados fuera del ambiente lacustre, 
pero en los que pueden existir,superficialmente o intercalados, 
depósitos arenosos en csLado suelto o cohesivos relativamente 
blandos. En esta Zona, es frecuente la pr~encia de oquedades 
en rocas y de cavernas y tUneles excavados en suCios para 
explotar minas de ar~na; 

Zona ll. Tr.msición. :n la que los depósitos profundos se 
encuentran a 20 m. ·de profundidad, o menos, y que esta 
constituida predominantemente por estratos arenosos y 
hmoarcnosos intercalados con capas de: arcilla lacustre; c:1 
espesor de: Cstas es variable: entre: decenas de cemimctros y· 
pocos me:ros, y 

·Zona !U. l.Jcustre, integrada por potentes depósitos de an:illa 
'altamente compresible, separados por capas arenosas con 
contenido diverso de limo o arcilla. Estascapu arenos.assondc 
consistencia firme a muy dura y de: espesores variables de 
cc:ntimetros a vanos metros. Los depósitos lacustr'cs suelen 
estar cubie:nos superficialmente por suelos aluviales y relle
nos anificialc:s; c:J espesor de: este conjunto pued: ser superior 
a 50 m; 

1....3 zon:a a que corresponda un predio se detenninar.i a panir de 
lls investigaciones que se realicen en <1 subsuelo del predio 
objeto de estudio, tal y como Jo establezcan las Nonnas 
Tecn1cas Complementari:as. Encaso de Edif¡caciones ligeras o 
median:as. cuyas caractcnsticas se definan en dichas Nonnas. 
podr3 detenmnarse la zon:1 medt:ante el m.:1pa incluido en las 
m1smas, s1 el pred1o esta demro de 1.1 porcion zonificada; los 
pred1os ubicados a menos de 200m. de las fronteras entre dos 
de J:r.s zonas antes. descritas se supondr.in ubicados en la mas 
desfavorable. 

ARTICULO 220 .• LJ investigación del subsuelo del sitio 
mediante exploración de c~mpo y pruebas de laboratorio 
debcr.i ser suficiente plra definir de m'~nera confiable los 
par.imetros de diseño de la cimentación. la variación de los 
mismos en la planta del predio y los procedimientos de edifi· 
cactón. Adem:is, debcra ser tal que permua definir: 

l. Eu la zona 1 a que se refiere el aniculo 219 del 
Reglamento, si existen en ubicaciones de interes 
matenales sueltos superficiales, grietas, oquedad~ 
113tur:lles o galeri3s de minas, y en casoafínnativosu 
apropi3dO tratamiento,'! 
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II. En las zonas 11 y IJI del aniculo mencionado en la 
fracción anterior, la existcncaa de restos arqueológi
cos, cimentaciones ami~uas, grietas, variaciones 
fuenes de estrotigrafia, historia de carga del predio o 
cualquier otro factor que pueda originar 
asentamientos diferencia les de tmponanc1a, de modo 
que todo ello pueda tomarse en cuenta en el diseño. 

ARTICULO 221.- Deberán tnvesli~arse el tipo y las condi
ciones de ctmentación de las edtficactones colindantes en 
materia de estabilidad, hundamientos, emersiones, 
agrietamientos del suelo y desplomes, y tomarse en cuenta en 
d diseño y edificación de la Clmentacton en proyecto. 

Asimismo, se investigarán la localizacion y las caracteristicas 
de las obras subtemncas cercanas, existentes o proyectadas, 
penenecientes a la red de tnnspone colectivo, de dn:naJe y de 
otros servicios pUblicas, con.objeto de venfacuque la edafaca
ctón no cause daños a tales insulactones 01 sea afectada por 
ellas. 

ARTICULO 222.- En las zonas 11 y lii sen•ladascn elaniculo 
219 de este Reglamento, se toman. en cuenta la evolución 
futura del proceso de hundtmiento regional que afecta a gran' 
pane del Distrito Feden.l y se preveran sus efectos a cono y 
largo plazo sobre el componamtento de la cimentación en 
proyecto. 

ARTICt.:LO 223.- La revisión de la se~uridad de las cimenta
ciones, consistir-a, de acuerdo con el articulo 193 de este 
Reglamento, en comparor la reststencia y las deformaciones 
m3xJmasacepublesdel suelo con las fuerzas y defonnaciones 
inducidas por bis acciones de d1seño. l..as acc1ones ser.u~ 

afec:Ydas por los fictores de carga y las resistenCiaS por los 
factores de resistencia espcciftcados en las Normas .Tcicnicas 
Complernentana.s. debiendo revisarseadem~s.la se~uridadde 
los miembros estructurales de 1l cimentación. con los mismos 
cnterios especificados para la estructur.t. 

ARTICULO 2l4.· En el diSeño de !oda cunenlacaon, se 
considerar-in los siguientes eYtados limate, adem3s de los 
correspondientes a los miembros de la estruc1un: 

·l. De falla: 

a) Flotación; 

b) ·Desplaumiento plasuco local o ~enerol del suelo 
baJo. la cimentación, y 

e) Falla estructur.~l de pilotes, pilas u otros dementes 
de la cimentación. 

11. De servicio: 

aJ Movamiento vertical medio .. asentamiento o 
emerSión, con respecto al nivel del terreno circun
dante; 

b) Inclinación media, y 

e) Deformacion diferenct•l. 

En cada uno de estos movimientos. se consider:~:r.in el campo· 
nente inmediato bajo carga csuitica, el accidental. 
principalmente por sismo, y el diferido, por consolidación, y la 
combinación de los tres. El v•loresperodode cada uno dotales 
movimientos deber-3 ajustarse a lo dispuesto por las NOnnas 
Ticnicas Complementarias, paro no cau .. r daños intolerobles 
a la propia cimentación, a la superestructura y sus instalacio
ne!:, a los elementos no estructurales y acabados, a las 
Edificaciones vet:inas ni a los servicios pUbhcos. 
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EXPLORACIÓN DEL SUBSUELO. 

Son poco precisas las circunstancias geológicas que precedieron al cierre del antiguo Valle de 
México hacia la cuenca del río Balsas evento ubicado en el tiempo a uno s setecientos mil 
años, y la subsecuente formación de lagos, el acarreo de suelos vía erosión y la emisión de 
lava y cenizas por volcanes activos en esa época. Esta diversa secuencia de acontecimientos, 
sumada a variaciones notables del clima (glaciaciones, periodos húmedos y secos, etc.), 
explica la extrema complejidad estratigráfica que cabe esperar en diferentes puntos del Valle. 
Una 1dea global de lo que observa el geólogo en la superficie de esta región del. país se 
muestra en la figura 5; y en la figura 6, la sucesión de materiales muestreada en el centro del 
lago de Texcoco hasta una profundidad de 2000 m aproximadamente. 

DEPÓSITOS LACUSTRES Y ALUVIALES. 

Desde el punto de vista de la geotécnia y en las zonas bajas del Valle, la estratigrafía de interés 
puede variar de una decena de metros hasta 100 m y es notablemente compleja por varias 
razones· jos depósitos son de origen distinto, unos aluviales y otros lacustres; por influencia del 
cl1ma varias capas de arcilla fueron sometidas a la acción del secado; la vida orgánica en los 
lagos fue muy activa en diferentes periodos, a los que corresponde sedimentos fosiliferos 
significativos; la concentración salina en los lagos era variable y por tanto afecto a la 
sedimentación de las cenizas volc<inicas y su posterior alteración mineralógica; la distnbución 
de lluvias dentro del Valle debió ser muy diferente, con tendencia a la aridez hacia el centro y 
norte de esta región. Las figuras 7 y 8 presentan los perfiles estratigráficos y la variación del 
contenido de agua en dos sondeos: el primero (BNP-1) realizado en la porción central del lago 
de Texcoco y el segundo en la colonia Balbuena (Pc-143), poco afectada por construcciones y 
rellenos superficiales cuando se hizo la exploración; además en la figura 7 se muestra la 
variación de los iones principales en el agua intersticial de los suelos arcillosos. A juzgar por las 
variaciones de contenido del agua, los dos sondeos mencionados revelan una condición 
semeJante, excepto los estratos próximos a la superficie del terreno y el espesor de las capas 
arcillosas a profundidad comprendida entre los 65 y 80 m; sin embargo, un análisis más 
cuidadoso de capa a capa acusa diferencias significativas que se explican teniendo en cuenta 
el conten1do sal1no del agua intersticial de las arcillas. Se complementa lo anterior con los datos 
sobre salinidad del agua bombeada del subsuelo por Sosa Texcoco, S.A., que aparecen en la 
figura 9. 

A unos 15 km. al oeste del sondeo BNP-1 (véase fig .. 9), el sondeo Pc-190 de la fig. 10 revela 
una estratigrafía muy diferente, con presencia de arcillas lacustres entre 5 y 15 m de 
profundidad y el resto de la columna formada por arenas generalmente mezcladas con finos 
limosos o arcillosos; notes el cambio marcado en el contenido de agua (un orden de magnitud) 
entre las arcillas blandas si se compara el sondeo Pc-143 con el Pc-62, este último localizado al 
sudoeste de la Ciudad (fig. 9); según los datos de la fig. 11, salvo delgadas capas de arcilla 
lacustre. el subsuelo esta constituido en este sitio por una compleja secuencia de estratos 
areno-limosos o arcillosos poco compresibles . 

• 
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Los ejemplos presentados en las figuras 7 ,8, 1 O y 11 ilustran la notable variación estratigráfica 
del subsuelo de la Ciudad, y la fig. 9, uno de los factores {la salinidad del agua) que puede 
influir en las características mecánicas de los depósitos de arcilla blanda. Es limitada la 
información hacia el sur de la Ciudad, en terrenos agrícolas que fueron urbanizados en las dos 
últimas décadas, ocupando el fondo de los lagos Xochimilco y Chalco. A corto plazo se espera 
contar con datos de exploraciones y estudio geotécnicos en esa región del Valle6 ,donde se 
anticipan cambios apreciables en la conformación estratigráfica y en las propiedades de las 
arcillas blandas que, no obstante reconocer el mismo origen {cenizas volcánicas), su fase 
sólida se depositó en un medio menos salino que el del lago de Texcoco. 

Lo expuesto refleja la condición natural de los depósitos compresibles del Valle, sin mencionar 
los cambios debidos al hombre que serán tratados en capítulos posteriores. Es relevante 
concluir que los trabajos exploratorios para determinar la estratigrafía y las propiedades índice 
de los componentes del subsuelo, son esenciales y punto de partida de todo estudio 
geotécnico; la extrapolación de datos puede ser la causa de errores significativos. 

SONDEO EN LAS ZONAS BAJAS DEL VALLE. 

El método más confiable y completo consiste en extraer muestras inalteradas del terreno en 
forma continua, usando tubos delgados {Shelby) para las arcillas blandas y el muestreador 
Den1son para los suelos duros o granulares compactos. Por su alto costo, este método solo se 
justifica en proyectos importantes o 1nvestigac1ones particulares del subsuelo. 

En la practica, es usual recurrir al sondeo de penetración estándar {SPT), mediante el cual se 
recuperan muestras alteradas y se estima la resistencia a la penetración de la herramienta, 
contando el número de golpes según especificación normalizada. El proceso de hincado del 
muestreador debe estar a cargo de personal entrenado para realizar la identificación de campo 
de los especímenes obtenidos. verificar cuidadosamente la verticalidad del equipo y las 
profundidades de prueba, proveer lo necesano para que no se altere el nivel freático, vigilar-que 
se rime y limpie el pozo hasta la <!levación a que penetro la herramienta, después de cada 
extracción; ademas, conservar en frascos herméticos las muestras para su examen y 
determinación de propiedades índ1ce, de las que el contenido de agua en la más característica 
en el caso de los materiales arcillosos del Valle, y finalmente, proceder a la verificación visual y 
manual de los especímenes en estado seco Para la identificación es recomendable aplicar' los 
procedimientos propuestos por A. Casagrande que conforman el Sistema Unificado de 
Clasificación de Suelos {SUCS). Las correlaciones entre el número de golpes SPT y la 
compacidad relativa de arenas o resistencia al corte de arcillas, así como las apreciaciones 
cualitativas de ciertas propiedades mecámcas a partir de la clasificación SUCS, pueden 
const1tuir una guía valiosa para orientar el estudio detallado del subsuelo en cuanto a selección 
de muestreadores, número y localización de especímenes, tipos de ensaye, etc., que deben 
implantarse para el diseño de cimentaciones 

6 Investigación geológ1ca, geofísica y geotecnica que realizan PEMEX,CFE y el Instituto de lngenierla, 
UNAM, a raíz del terremoto del 19 de septiembre de 1985. 
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La variedad del sondeo SPT es el denominado mixto, en el que se intercala a profundidades 
especificadas el muestreo de especímenes inalterados con tubo de pared delgada; para 
determinar tales profundidades se requiere conocer la estratigrafía del sitio, lo cual puede 
lograrse con un sondeo SPT previamente ejecutado. 

Otro tipo de exploración que se ha venido aplicando con frecuencia por su sencillez y bajo 
costo, es el cono mecánico o eléctrico. Las ventajas del método comparadas con las pruebas 
SPT son: 

a) la precisión con que pueden determinarse las fronteras de los diferentes estratos del 
subsuelo, y 

b) una medición más correcta de la resistencia a la penetración 

en cambio, no se muestra el suelo. Por esta razón la prueba de cono debe considerarse 
complementaria de los otros procedimientos descritos antes (muestreo continuo y SPT), a 
menos que se tengan datos confiables del subsuelo en la vecindad del sitio objeto del estudio. 

Los métodos indirectos como el geoeléctrico o bien el geosísmico de refracción, si bien 
aplicables en estudio de gran visión y que cubren áreas extensas, no proporcionan la 
información necesaria para el diseño de cimentaciones. 

EXPLORACIÓN EN TERRENOS ALTOS DEL VALLE (LOMAS). 

Hacia el oeste y sur de la Ciudad de México, se pasa de las cuencas que alojan en el pasado a 
lagos conteniendo depósitos blandos de arcillas y aluviones intercalados, a lomerios formados 
por una gran diversidad de materiales térreos, la mayoría de origen volcánico (tabas, 
conglomerados, ignimbritas, · lavas). Por efecto del intemperismo y la erosión, del Valle se 
caracteriza por tener una topografía accidentada, drenaJe bien definido hacia la zona lacustre. y 
junto a terrenos duros la presencia de depósitos recientes, aluviales y eólicos, compresibles o 
colapsables, de resistencia al corte entre media y baja, y espesos muy variables. La 
exploración de sitios en esta zona del Distrito Federal puede ser difícil y costosa; los método 
descntos en el inciso anterior generalmente no son aplicables y es usual excavar pozos a cielo 
abierto para conocer la estrat1grafia y extraer muestras cubicas hasta profundidades de 1 O a 
15m; en caso de excepción, se realizan sondeos con equipo rotatorio recuperando núcleos de, 
por lo menos, 6 cm de diámetro a fin de clasificar la roca y realizar ensayes para determinar su 
resistencia a compresión simple o triaxial y los respectivos módulos de deformación. 

Como se indico en el capitulo de reconocimiento del sitio, existen lugares de esta Zona de 
Lomas que han sido m1nados con objeto de producir arena adecuada para la construcción (ref. 
29). Las minas abandonadas han sufrido derrumbes y no son fácilmente identificables desde la 
superficie. Se ha aplicado el levantamiento topográfico para conocer su trazo, con poco éxito; 
los métodos geofísicos son imprecisos para localizar cavernas o socavones, pero dan ciertas 

- pautas para realizar sondeos sin recuperación de núcleos, que es el método más idóneo en 
estos casos. Cabe mencionar que por inadvertencia han ocurrido varios colapsos en 
construcciones a esta zona del Distrito Federal. 
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.·Una condición similar a la anterior se presenta en los terrenos cubiertos por basalto del Xitle en 
la zona del Pedregal de San Ang€1, debido a que el atrapamiento de gases en la lava durante la 
erupción volcánica ha dejado cámaras con poco techo, susceptibles de colapso al aplicar 
cargas concentradas en la superficie. Por ello, es recomendable verificar bajo las columnas de 
construcción la existencia de tales cámaras mediante sondeos sin recuperación de núcleos, y 
en su caso, rellenarlas de concreto o mortero, inyectando después lechadas de agua y cemento 
para sellar el contacto relleno-roca. 

COMENTARIO. 

Las condiciones del subsuelo en el área metropolitana de la Ciudad de México son de tal 
variedad que no es posible sintetizarlas mediante un modelo simple y representativo a la vez. 
Por ello, la exploración de estratigrafia y la determinación de propiedades mecánicas es una 
labor que no admite sustitutos para el diseño de cimentaciones. 

ZONIFICACIÓN DEL DISTRITO FEDERAL. 

Con la información estratigráfica y de propiedades indice propuso hace unos treinta años la 
zonificación que se muestra en la fig. 13, en que los terrenos urbanizados en esa época se 
asignaron a tres zonas: Loma~. transición y Lago. Estos términos se cambiaron por los de 
zonas 1, 11 y 111 en el reglamento de construcciones y se agrego una zona IV para cubrir la 
expans1ón de la mancha urbana l1acia sitios prácticamente inexplorados desde el punto de vista 
geotécnico. 

Según aclaran las disposiciones reglamentarias, el plano de zonificación no tiene otro objetivo 
que servir de referencia a las ncrmas sobre seguridad estructural de las edificaciones. Los 
sondeos que el reglamento demanda como mi mm o para explorar el subsuelo son la base para 
que el geotecnista identifique la zona a la que pertenece el predio en cuestión, aplicando loS 
criterios que al respecto establece la misma regulatoria. 
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Notas: ConcentrocioO de las salmueras 
en carbonato de sodio (Noz COs l 
Valores de los curvos, en porcentaje 

+ Sondeos de mecánico de suelos 

LAGO 
TEXCOCO 

,Fig 9 Curvas de igual salinidad en el lago Texcaco según 
~J •. ':::·determinaciones realizadas por Sosa Texcoco, S. A. 
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Fig 13 Zonificación estratigráfica de la Ciudad de Me'xica 
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ORIGEN Y FORMACION DE LOS SUELOS 

SE PUEDE DECIR QUE LOS SUELOS SON EL PRODUCTO DEL 
ATAQUE FISICO Y/0 QUIMICO DEL MEDIO AMBIENTE CONTRA 
LAS ROCAS. 

MEDIOS DE ATAQUE: 
1) VIENTO (ARRASTRE Y ABRAS ION) 
2) GRAVEDAD (IMPACTO) 
3) CORRIENTES DE AGUA (ARRASTRE Y ABRASION) 
4) CONGELACION DEL AGUA ENTRE GRIETAS (PRESION) 
5) MOVIMIENTOS TECTONICOS O DE MASAS DE HIELO 
(TRITURACION) 
6) DESCOMPOSICION QUIMICA (OXIDACION, PUTREFACCION, 
ETC.-) 
7) VULCANISMO (CENIZAS) 
8) SOL (DILA T ACION O METEORIZACION) 

PUNTOS DE VISTA: 
·A) AGRONOMIA 
B ) GEOLOGIA . 
C ) MECANICA DE SUELOS 

···--------EN GENERAL, PARA LA GEOTECNJA, LOS SUELOS SON 
AQUELLOS DEPOSITOS NATURALES CUYOS GRANOS 
SON MENORES DE 3" SIENDO LA RESISTENCIA ENTRE 
ESTOS GRANOS COMPARATIVAMENTE MUCHO MENOR 
QUE LA DE UN GRANO INDIVIDUAL (SEDIMENTOS NO 
CONSOLIDADOS). SON AQUELLOS QUE SE FORMARON 
HACE MENOS DE UN MILLON DE AÑOS. 

LOS SEDIMENTOS NO CONSOLIDADOS O SUELOS SE PUEDEN 
CLASIFICAR EN OCHO GRUPOS: 
C.l ~RESIDUALES 
C.2) EOLICOS 
C.3) ALUVIALES 
CA) LACUSTRES 
C. S) MARINOS 
C.6) DE PIEMONTE 
C.7) DE ORIGEN VOLCANICO 
C.8) GLACIARES 
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C.l SUELOS RESIDUALES 
~~~~-~=-~--

LOS SUELOS RESUIDUALES SON SEDIMENTOS NO 
CONSOLIDADOS QUE QUEDAN EN EL MISMO LUGAR DONDE 
OCURRE EL ATAQUE DEL MEDIO AMBIENTE. 

UN PERFIL DE ESTOS "SlJELOS SEÑALA BASICAMENTE TRES 
ZONAS, COMO SE MUESTRA EN LA FIGURA: 

HORIZONTE 
"'A" 

HORIZONTE 
"B" 

HORIZONTE 
"C" 

ROCA 
MADRE 

SE FORMAN POR DILATACION DEBIDA AL SOL, TRITURACION 
POR MOVIMIENTOS TECNICOS, HIDRATACION Y POR LA 
PRESION QUE EJERCE EL AGUA AL CONGELARSE ENTRE LAS 
GRIETAS. SE FORMAN TANTO EN AMBIENTES HUMEDOS COMO 
SECOS. 

CARACTERISTICAS IMPORTANTES 

1.- GRANULOMETRIA MUY VARIABLE, DESDE GRANDES 
FRAGMENTOS DE ROCA (EN EL HORIZONTE "C"), HASTA 
COLOIDES (EN EL HORIZONTE "A"). 
2.- LOS COLOIDES PUEDEN PROBOCAR CEMENTACION. 
3.- EN MUCHAS OCACIONES CONTIENEN MATERIA ORGANICA. 
4.- PROFlTh'DIDAD DE METEORIZACION VARIABLE 
5.- COMPACIDADES BAJAS EN LA PARTE SUPERIOR DEL SUELO 
6.- LA COMPRESIBILIDAD PUEDE SER ALTA (ZONAS HUMEDAS) 
A MUY BAJA Y LA RESISTENCIA AL ESFUERZO CORTANTE BAJA 
(ZONAS SECAS) A MUY ALTA 
7.- LOS MINERALES DE ARCILLA PUEDEN TENER 
CARACTERISTICAS EXPANSIVAS 
8.- EN LAS REGIONES SECAS SE FORMA EL CALICHE. 
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C.2 SEDIMENTOS EOLIC~ 

SON MATERIALES TRANSPORTADOS POR EL VIENTO Y 
DEPOSITADOS EN DIFERENTES AMBIENTES 

FORMAN LOS SIGUIENTES DEPOSITOS: 

I) DUNAS (POR OBST ACULOS) 
2) LOESS 
3) TIPOS LOESIALES 
4) PLAYAS EOLICAS 
5) ADOBE 
6) POLVOS VOLCANICOS 

CARACTERISTICAS 

1- SU COMPRESIBILIDAD PUEDE SER MEDIA A ALTA 
2.- PUEDEN CAMBIAR SUS PROPIEDADES CUANDO SE SATURAR 
ADQUIRIENDO MAS COMPRESIBILIDAD (POR COLAPSO) 
3.- LA COMPASIDAD ES MEDIA A ALTA 

C.3 DEPQSJTOS AL!!Y!AI ES 

SON GRANOS NO CONSOLIDADOS TRANSPORTADOS POR EL 
AGUA DE LOS R/OS Y SEDIMENTADOS EN DIFERENTES 
AMBIENTE~ ESTANDO EL f.! GUA EN MOVIJI1::.:.IE=Nc.:_::_TO=-:.c.... 

CARACTER.STICAS: 
1.- EL T Atv AÑO DE LOS GRANOS V ARIA DE ACUERDO CON LA 
VELOCIDAJ QUE ALCANZA EL AGUA EN UN PUNTO 

- DETERMINADO, ENCONTRANDOSE GRANDES FRAGMENTOS DE 
ROCA CUANDO LA VELOCIDAD ES ALTA (EN LAS CAÑADAS POR 
EJEMPLO), HASTA LIMO Y ALGO DE ARCILLA EN CORRIENTES 
TRANQUILAS. 
2.- GENERALMENTE SON BIEN GRADUADO~. 

, 3.- COMPRESIBILIDAD MEDIA A MUY BAJA 
4.- RESISTENCIA MEDIA A ALTA 
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C. 7 DEPOSITOS VOLCANJCO:;t 

SON MATERIALES GENERADOS POR ERUPCIONES 
VOLCANICAS, FORMANDO DEPOSITOS RESIDUALES, EOLICOS, 
ALUVIALESYLACUSTRES~·-------------------------

CARACTERISTICAS 

1 - GRANULOMETRIA VARIABLE 

FRAGMENTOS DE R02A, LAJARES (AL DESPEDASARSE EL 
CRATER), BOMBAS, ESCORIA, GRAVA, ESPUMA (POMEZ), 
ARENA (LAPILLI), TOBAS VOLCANICAS (TEPETATE), POLVO 
VOLCANICO Y CENIZA VOLCANICA. 

2.- SU CONSTITUCION ES PARECIDA A LOS DEPOSITOS DE 
PIEMONTE 

3.- PUEDEN DESCOMPONERSE EN ARCILLAS 
MONTMORILONITICAS (DE LAS TOBAS) Y CAOLINITICAS (DEL 
VIDRIO) 

C.S.- GLACIARES 

SON LOS MATERIALES PRODUCTO DE LAS 
GLACIACIONES 

FORMAS: 

1 - ESKERS (AL FORMARSE RIOS BAJO EL GLACIAR, DOS 
MONTICULOS AL LADO) 
2.- KAMES (EL GLACIAR FORMA MONTICULOS POR 
RESUNnDEROS) , 
3.- KETLES (COMO LOS KAMES PERO EN FORMA DE VOLCAN 
CON UN CRATER AL CENTRO, AL DERRETIRSE EL TEMPANO) 
4.- DRUMLIMS (AL DESLIZARSE EL TEMPANO TIENE UN EFECTO 
ABRASIVO CONTRA LA ROCA DEJANDOLE ARAÑAZOS O 
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CARACTERISTICAS 
GEOLOGICAS 

La informac1ón estrat1gráfica del subsl'elo de la Ciudad 
de México que aquí se presenta está fundamentada en 
todas las publicacrones drsponrbles sobre Ase tema y en 
la derivada de los estudios geotécnicos aue se han 

. realtzado 
En la zontftcactón del subsuelo se observa cómo se ha 

podrdo precrsar la compleja estr<Htgrafía d·~ la zona 
pon1eote de la Ciudad gracias a los sondeos y 
L'AIJL!.:c:;;coJ de: ;:.__o:t;,t:uccr6:~ :.1o 1~1 Li:lS~t 7 [r: c•.r;¡r)(u o 

!onas del lago y de transictón, la exploractón del 
;uelo con el cono eléctrico ha permitido !a definición 

ae perfiles estrat1gráf1cos más prec1sos. demostrando 
con ello que esta herramtenta de exploracrón es una 
técnica muy efrciente y económica para los estudros del 
subsuelo de esas zonas. 

En relac1ón con las prop1edades mecán1cas de los 
suelos. part1cularmente en las zonas del lago y de 
:railsrctón. ocurre una constante evolución, 
oOservándose una drsmtnución de la compresibiltdad y 
un aumento de la reststenc1a al esfuerzo cortante, 
fenómenos que ocurren en pocos años, y aur'l en meses. 
a consecuenc1a de· a) el bombeo profundo para el 
abastecimiento de agua potable. bl el efecto de 
sobrec.arga de antrguos reliE:nos superficiales, e) el peso 

· de las estructuras. y di el abat1m1ento del nivel freático 
por bombeo superfrcral para la construcc16n de 
crmentacrones y mantenrmicnto de sótanos. Todo esto 
hace que la rnformacrón previa sobre las propredades 
mecánicas de los suelos únicamente deba tomarse como 
una guia, y. que siempre será necesario actualizar el 
conocrmrento del subsuelo mediante estudios 
geotécn1cos conf1ables. 

El conocimiento del subsuelo de la C1udad de México 
evolucronará sólo s1 se mejoran las técnicas de campo, 
ce laboratorio y de instrumentación; por tanto, los 
aspectos que por su 1mportancia deben desarrollarse a 
corto plazo son· al definir la estratigrafía y propiedades 

1n1cas de la costra superficial. bl me¡ orar las 
.,cas del cono eléctrico. el reducir el remoldeo y 

1,ourac1ón de las muestras inalteradas de suelos blandos, 

di muestrear en seco los suelos de bajo contenido de 
agua, y el disminuir el costo de la instrumentación 
de campo. 

, 
Generalidades 

Cualquiera que intente comprender la naturaleza 
~-rológica de lo:, rlcpósitos sobre kls quP. se edifrcíl ltl 
Ciudad de México, deberá partir de tres marcos de 
referencia: el geológ1co general, el paleoclimático y el 
vulcanológico. 

, . 1 
Marco geológico general 

La cuenca del Valle de Méx1co asemeja una enorme 
presa azolvada. la cortina, situada en el sur, está 
representada por los basaltos de la sierra de 
Chichinautzin, mientras que los rellenos del vaso están 
constituidos en su parte superior por arcillas lacustres 
y en su parte inferior por clást1cos derivados de la acción 
de ríos, arroyos, glac1ares y volcanes (fig 1 l. 
El conjunto de rellenos contiene además capas de ceniza 
y estratos de pómez producto de las erupciones 
volcánicas menores y mayores durante el último medio 
m1llón de años 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 
meteorización de los depósitos volcánicos, fluviales, 
aluviales y glaciales; estos suelos, hoy transformados en 
paleosuelos, llevan el sello del clima en el que fueron 
formados, siendo a veces amarillos, producto de 
ambientes frias, y otras veces calés y hasta rojizos, 
producto de ambientes moderados a subtropicales. 

Sobre este complejo relleno ha crecido la Ciudad de 
México. Desde la fundación de Tenochtitlan, hará .600 
años, los pobladores del lugar han tenido que 
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~ARCILLAS LACUSTRES 

CJ DEPOSITO$ CLASTICOS 
k<~'i SIERRA DE CHICHINAUTZIN 

F1g 1 Esquema geológico general del Valle de México 

~nfrentarse e 1<15 cAracterísticas d1ficiles de! relleno; h¡¡r:i¡:¡ 
. a rn1tac.J de este siglo, sus ec.Jdtc.:tos y obras se lueron 
desplantando sobre los rellenos correspondrentes al 
borde de la planrcie, compuestos por sedimentos 
transnacionales lfigs 2 y 31, y en lo que va de la 
segunda mitad de la centuria, la Urbe se ha extendrdo 
aún más, rebasando los límites de la planicre y subiendo 

LOMAS 

f7LZl ARCILLAS LACUSTRES DEL HOLOCENO 
CJ SUECOS NEGROS LIMO-ARCILLOSOS DEL 

PlEISTOCENO, MAX. 5 m 
1:-:.::1 FORMACION TARANGO 

Fig 2 Esquema geológico general de la rransición 
Lamas - planicie de un "delta" aluvial 

n los extP.nsns flancos occidentales de la cuencn . 
es~acto cui.JicrlO por Jos aban1cos vulcánJcos dt..: lü sierro 
de las Cruces, conocido como Las Lomas. Sus 
depósrtos elásticos difreren en mucho de los depósrtos 
arcillosos superfrciales del centro de la cuenca. 

-3km 

fZ!Z]ARCILLA LACUSTRE DEL HOLOCENO 
CJSUELOS NEGROS LIMO-ARCILLOSO DEL 

PLEISTOCENO, MAX. 5 m 
1.-:-j FORMACION TARANGO 

Fig 3 Esquema geológico general de la rransición 
Lomas- planicie fuera de un "delra" aluvial 
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1.2 
Marco paleoclimático 

El clima uniformemente cál1do y a menudo desértiCO del 
Plioceno, en las latitudes de la Meseta Central mexicana, 
ced1ó a climas cambiantes y extremosos del Pleistoceno. 
Las causas de esta mutación, que afectó a toda la T1erra 

· hace dos millones de años, aún se desconocen. 
Prrnc1p16 el camb1o con ligeras oscilaciones de 

penados calurosos a fríos, los que se fueron acentuando 
;t~ ll.:lCC un millón de iJñDS (flf} 4), Cll<lndO ~C irliCIÓ 

a pr1mera gran gtactac16n (Nebraskal. con una 
duración aproximada de 100 000 años. S1guió un lapso 
de cl1ma caluroso. el cual ced16 renovadamente a un 
segundo per~odo de glaciación prolongada IKansasl. 
Entonces se produ¡o un lapso extenso de clima callen te 
de unos 200 000 años. Este interv¿¡JQ se denomina en 
Norteamér~ca el Yarmouth o el Gran lnterglacial; imperó 
hace 400 000 a 600 000 años en todo el orbe. 

Stgwó un tercer penado glaCial !Himoisl. pura el cual 
se han pod1d0 dcterrnmar dos avances scpJrados por un 
penado con clima moderado. Esta tercera glaciacrón 
terminó al desarrollarse de nuevo un clima relatrvamente 
cálido a lo largo de 100 000 a 80 000 arios; se le conoce 
como el Tercer lnterglacial o Sangamon en 
Norteaménca. De nuevo se fue enfriando el clrma. 

. impor11éndose la cuarta glaciación. caracteflzada por tres 
oscilaciones y dos estadiales de clrma moderado; 
termrnó hace 10 ()(X) años aproximadamente. Es 
entonces que prmcipió el Holoceno o Reciente, penado 
clrmátiC'J rr.oderado. tendrente a caliente, o sea el actual. 

De lo anterior se denva que la cuenca de México. 
desde su c1e'rre en el sur por los basaltos de la sierra de 
Chich1nautzm. ha pasado por dos periodos de glaciación. 
el lllinois y el Wisconsin y dos interglaciales. el 
Yarmouth y el Sangamon. tal como se descr1be en la 
f¡g 4. 

lnvest,gac1ones recientes lref 11 han permitido 
·mprobar en el espac1o de Las Lomas. depósitos 
mados por glac1ares pertenecientes al lllinois. Oeba¡o 

de las arenas azules de Santa Fe, especialmente en la 
mina Totolapa, se descubrieron restos inconfundibles de 
depósitos morrénicos, además de superficies pulidas en 

roca atribuidas exclusivamente a la acción glacial, 
en pequeños domos formados en el Pleistoceno Medio. 
Estos Jndic1os de glaciación son anteriores a 170 000 
años (lllinois Inferior). Aún más. arriba de las mismas 
arenas azules hay otras morrenas más jóvenes que se 
as1gnan al avance del lllinois Superior. 

Las profundas barrancas de la Magdalena, de Santa 
Rosa y de la Cañada. caracterizadas por su sección 
clás1ca en U, se han pod1do Jdentif1car como productos 
dr~ erosión 9l.1ci;¡J. Representan estl!S trr~s bnrromCflS 
avances del lllinois Tard1o, pues sus depósitos 
morrén1cos y los pul1mentos y estrías en sus paredes 
aparecen cubiertos localmente por suelos rojizos 
arcillosos, atnbuidos al Tercer lnterglacial, o sea el 
Sangamon. 

Hay que señalar que todas las manifestaciones 
glaciales descritas sobreyacen a secuenc1as de suelos 
rojos del t1po lnterglacial o sea el Yarmouth. Este 
horrzonte indrcador palcocltmtltico dcfme los fenOmenos 
de origen glacial como pertenecientes a la Tercera 
Glaciación. 

Años antes de hoy 

10' 

80-IOx 1()1 

1 00-SOx 1 O' 

3C(). 1 (X)x 1 ()J 

400-4(X)x 1()1 

? 

? 

- 900x 1()1 

Holoceno · Reciente 

4a. Glaciación: 
Wisconsin 3 avances 

3er. lnterglacial 
Sangamon 

3a. Glaciación: 
1/linois 2 avances 

Gran lnterglacial Yarmouth 

2a. Glaciación: Kansas 

Ter. lnterglacial 

la. Glaciación: Nebraska 

Fig 4 Periodos glaciales e interglaciales 
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Uno de los productos típicos acompañado de la 
exiStencia de glac•ares son los suelos eólicos. Las 
llamadas brrsas del valle y de montaña que se desarrollan 
hoy en dia en la cuenca, deben haberse acentuado 
extraordmariamente durante los climas glaciares. 
tranlormándose en vendavales. Es casi seguro que estos 
fuertes vrentos acarreaban importantes volúmenes de 
partículas finas de polvo volcánico alterado al Valle. 
Al precipitarse este polvo -llamado loess- en el lago, 
se hrdrataba fácilmente creando las conocidas arcillas 
lacustres del valle; por este fenómeno se mterpreta hoy 
que las arcillas son producto prrncipal de la alteración de 
loess glacial 

.1.3 
Marco vulcanológico 

Todo materral contenido en los depósitos de la cuenca 
del valle de Méxrco es drrecta o rndirectamente de origen 
volcánrco .. 

De origen volcánico directo son. por e1emplo, 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 Peñón del Marqués, asi como las 
de la srerra de Santa Catarrna con su hriP.ra de conos 
escoreáceos 1uveniles rodeados de lavas. y las coladas 
rccrcntcs cJol PedrCCJiil do San /~,ngcl Ollf)llléldéJS P.n el 
X1tle. Los productos de estos derrames volcánicos 
menores nO comp1ten en vanedad y volumen con los de 
un volcán grande, como lo es el cerro San Mrguel, que 
se eleva al SW de la Ciudad de México. Este comple10 
volean con calderas múltiples. estuvo actrvo desde 
frnales del Plroceno hasta hará algo más de 100 000 
años. habrendo producido en un lapso de dos a tres 
m1Jiones de años erupc1ones pumittcas de gran volumen 
y energia. vanos kilómetros cuadrados· de lavas. además 
de extensos lahares calientes y frias. avalanchas 
ard1entes y otros numerosos tipos de p1roclást1COS, que 
han contribuidO a los extensos abaniCOS volcántcos 
que se conocen como Formac1ón Lomas. 

Entre sus· erupciones nJáS espectaculares. ocumdas en 
el Pleistoceno Su penar. destacan las conoc1das arenas 
azules que irrumpieron a! formarse la caldera del cerro 
San Miguel hará 170 000 años. es decrr, a medrados de 
la Tercera Glacracrón. Al precrpitarsc los prroclástrcos 
sobre las superficies glacrales en las cumbres del volcán. 
el vapor producrdo generó lahares calrentes que 
descendieron con veloc1dades extraord•narras. avanzando 
a distancias de hasta 20 km del crater. para termrnar en 
las barrancas de Tarango, Tacubaya y San Angel. 

Así como se produjeron lahares calientes hubo 
también ocasiOnes en las que en el curso de la actividad 
volcánrca resultaron lahares frias !corrientes de lodo), 
arrastrando extraordinarios bloques de roca en una 
matriz areno-lodosa. Efectivamente, superpuesto a los 
depós.tos de morrenas en Tacubaya y Tarango. se 
reconoce un potente lahar crclópeo que debe haber 
descendido de la región de Cua1rmalpa a frnales del 
avance glacial del lllinois Inferior. antes de la erupción de 
las arenas azules. 

En el renglón de depósitos volcánicos indrrect. 
deben mencionar las acumulac1ones de polvo eólico. 
Las regrones volcánicas de por si abundan en detritos 
finos derivados de cenizas volcánicas. El viento levanta 
este polvo y lo transporta a veces a grandes 'distancias; 
si el viento lo deposita en laderas durante periodos de 
clrma fria, 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 
deposrtan en un lago, como el antiguo vaso de Texcoco, 
sus partículas se hidratan. transformándose en arcillas. 
Por otra parte, si se asientan durante un mterglacial, o 
sea cuando impera un clima relativamente caliente, se 
producen suelos con coloides debido a ·la activrdad 
litológica más rntensa; estos suelos con el tiempo se 
transforman en tobas rojizas arcillosas. Los suelos rojos, 
ricos en colordes, son caracteristrcos del Sangamon. 

Relacronados con los perrodos glacrales, especialmente 
a finales de ellos, están los deshielos, por los cuales 
crecieron arroyos y ríos caudalosos. Los deshielos 
generaron potentes depósitos fluviales que se reconocen 
hoy en numerosos puntos de Las Lomas, asi como ál pie 
de ellas en la transicrón a la planrcie central, formando 
abanicos aluviales y deltas. 

.1.4 
Estrat•grilfía gcncrill 

al Depósrtos del lago. Los depósitos de la planicie del 
Valle de México son los que comúnmente se conocen 
como depósitos del lago. Hay que señalar que ello 
solamente es válrdo y correcto para ciertos trempos 
geológicos con condiciones clrmáticas que proprciaban la 
existencia de un lago. En la cuenca cerrada podia existir 
un lago cuando las lluvias superaban a la evapo
transpiración. el que desaparecia cuando ésta superaba a 
las lluvras. Obviamente, el factor que dominaba drcho 
equ1hbrto era la temperatura ambiental: si el clima se 
cnfr1alJü. se formaba un lcJgo, si se culcntaba. el lago 
d1sminuía y hasta desaparecía. 
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C.4 Y C.5 SEDIMENTOS MARINOS Y LACUSTRES 

SON MATERIALES ARRASTRADOS POR EL AGUA EN 
MOVIMIENTO Y DEPOSITADOS CUANDO ESTA 
PIERDE VELOCIDAD AL HACER CONTACTO CON 
LOS LAGOS, LAGUNAS, ESTUARIOS Y DELTAS 
SUBMARINOS. 

CARACTERISTICAS: 

1.- GRANULOMETRIA FINA A MUY FINA (LIMOS Y ARCILLAS) 
2.- PUEDEN CONTENER MATERIA COLOIDAL 
3.- PUEDEN ESTAR FORMADOS SOLAMENTE DE MATERIA 
ORGANICA (TURBA) 
4.- SON DE MEDIA A MUY ALTA COMPRESIBILIDAD 
5.- LA COMPRESIBILIDAD ES FUNCION DEL TIEMPO 
(CONSOLIDACION) 
6.- BAJA RESISTENCIA AL ESFUERZO CORTANTE 

C.6 DEPOSITOS DE PIEMONTE 

SON SEDIMENTOS ACUMULADOS AL PIE DE LAS MONTAÑAS, 
DEBIDO A AVALANCHAS, DESLIZAMIENTOS, CAlDOS E 
INESTABILIDAD DE LAS PENDIENTES DE LA MONTAÑA. 

CARACTERISTICAS 

1.- CONTIENEN MATERIALES DE TODAS CLASES INCLUYENDO 
VEGETACION 
2 .. - SU GRANULOMETRIA ES MUY VARIABLE 
3.- LA COMPRESIBILIDAD Y EL ESFUERZO CORTANTE VARIA DE 
PUNTO A PUNTO 
4.- PUEDEN SER INESTABLES ANTE CARGAS 
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: · Conaecu~ncía ciü \lo ~~lttl\i~ ~é Íb que Ílaman los 
gaoh¡goá t'raijsgtliilionés.lacustres o regresiones 
iiicu!tfil:f. El resultado práctico de este juego era la 
deposítacion 'dt! árciflas o formación de suelos. El lago 
subsistía durante las épocas de calor lsequial en las 
panes centrales de la cuenca, continuando áquí su 
depósito de arcillas (lacustres!; en las panes marginales 
{transrción) ocurría lo contrario, donde entre arcillas 
lacustres se intercalaban frecuentemente suelos secos. 

Teniendo en mente los conceptos geológicos. 
litolóÍJicos·y de temperatura· expuestos. es relativamente 
lácil Interpretar la secuencia de los llamados depósitos 
lacustres, a la luz de los cambios climáticos del último 
medio millón de años. En ese lapso, que corresponde al 
Pleistoceno Superior, se han desarrollado en el 
Hemisfeno None dos glacraciones (clima frío) con tres 
periodos 1nterglac1ares lcl1ma moderado a calrentel. 
El cl1ma de la cuenca del A/alle de México ha sido una 
lunc1ón drrecta de dichos cambios, razón por la cual se 
puede reconocer en la secuencia estratigráfica de los 
depósitos del lago las grandes variac1ones climáticas. 
Esta circunstancia, combinada con un análisis minuc1oso 
de las erupc1ones volcánicas, de las cuales ha sido 
posible fechar algunas. ha llevado a una geología 
climática de los depósitos del lago lrcf 11. Ademas, se 
ha logrado establecer una correlación estratigráfica de 
dichos depósitos con las secuenc1as volcánicas de 
Las Lomas al poniente de la ciudad. 

/ 
,/ 

/ 
,/ 

,/ 
,/ 

/ 

/ 
/ 

/ 

/ 
/ 

/ 
/ 

/ 

c,Q 6 Estratigrafia de la zona de transición 

Zeevaert presentó en 1953 lref 21 la primera 
interpretación de léJ secuencia estratigráfica 'de los 
depósitos lacustres. Mooser lref 11 le ha agregado 
información reciente, fundam~ntalmente sobre la 
interpretación de edades geológicas y fas correlac1ones 
estratigráficas establec1das entre Las Lomas y la planic1e; 
en esta interpretación estratigráfica de la plan1c1e ya no 
se habla de formaciones Tacubaya, Becerra y Tarango, 
ya que estas unidades litológicas, con excepción de la 
Tarango, no se prolongan de Las Lomas al relleno 
lacustre aluvial. 

En la fig 5 se presenta en forma s1ntétoca la 
interpretación de la estratigrafía propuesta por Mooser. 
Nótese que las erupciones de arenas azules. odij.ridas 
hace 170 000 años. representan lo que antes se definía 
como Formación Tarango lref 2). 

bl DepóSitoS de trans1cióo. L.os depósitos lacustres del 
centro de la cuenca van cambiando a medida que se 
acercan al pie de Las Lomas; ·lo que ocurre es que entre 
las arcillas lacustres van intercalándose capas de suelos 
limosos, cuerpos de arenas fluviales y, en ciertos casos, 
especialmente en la desembocadura de arroyos y rios. 
importantes depósitos de gravas y boleos. Obv1amente. 
las aportaciones fluvtales de Las Lomas al gran vaso de 
sed1mentación. que es la plan1cre. se deposttan 
especialmente en el quiebre morfológtco Lomas-Planicie 

lf1g 61. 

1 SUELOS DEL HOLOCENO 

;} SUELOS INTERCALADOS AL SAJAR H LAGO 

4 CAPA DURA l~r INTERGLf,(;IAL SAJ'.¡G,_.\IQr,¡ 
5 GRAVAS V ARENAS D(tllliNOIS SUPERIOR 
6 EAUPCION Of ARENAS AZULES 
7 GRAVAS y ARENAS DE FINALES OEliLliNO•S ¡r..~[q¡Qfl 
E MQRREPI¡AS OH ILliNOIS tM;:RIQR 
9 MAaRIAl MORR[NICQ AlOEPQSrTAQQ 
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"01 lago central nunca fue profundo; de ahí que los 
drroyos que baJaban por las barrancas y desembocaban 
en la planicre no lograron formar deltas extensos que se 
m tradujeran mucho a dicho lago. Los elásticos fluviales 
y aluvrales se acumulaban consecuentemente en el 
qurebre morfoló"grco y se interestratdicaban localmente 
con la seno arcrllosa lacustre supenor. Srn embargo, en 
la sene arcillosa lacustre mferior, las aportaciones de los 
glac1ares que ba¡aron en el fllínoís Inferior hasta Río 
Hondo, V"reyes, Tacubaya, Barranca del Muerto y San 
Angel, depos1tando morrenas con fuertes volúmenes de 
c!ast~cos y baleos. lograron formar acumulacroncs 
aluvrales extensas que parten del pie de Las Lomas y se 
adentran en la planicie a: ..... : .... l. 

Erí la fig 6 se reproduce este hecho en el corte 
geol6grco, que muestra la estrntigrafia de la zona de 
transrcrón. 
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F1g 7 Esrrarigrafia de Las Lomas 

el DepóSitos de Las Lomas. En la secuencia 
estratrgráfica de Las Lomas se identifican cuatro 
fenómenos geológicos: 

• La acumulación de potentes depósitos de erupciones 
volcánicas explosivas. 

• La erosión subsecuente de estos depósitos, 
formándose profundas barrancas. 

• El depóSitO en las barrancas de morrenas. y 
• El relleno parcial de esas barrancas con los productos 

elásticos de nuevas erupc1ones. 

Las anteriores unidades quedan separadas unas de 
otras por suelos rojos. amarillos o cafés según el clima 
que rigió después de su emplazamiento. En la fíg 7 se 
muestra esa estratigrafía, que se extiende sobre un 
1.1tervalo que cubre el último medio millón de años. 
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2 
Depósitos del lago 

2.1 
Proceso de formación de los suelos 

Los suelos arcillosos blandos son la consecuencia del 
proceso de depósito y de alteración lrsrcoquímrca de los 
matenales aluviales y de las cenizas volcánicas en el 
ambiente lacustre, donde exrstian abundantes colonias 
de mrcroorganismos y vegetación acuátrcD. el proceso 
su!nó lorgJs Hr!crrur;eronc;;; duíJnlt: los pcrroJu~ t.k: 
intensa sequía. en los que el nivel del lago ba¡o y se 
formaron costras endurecidas por deshidratacrón o por 
secado solar. Otras breves interrupciones fueron 
provocadas por violentas etapas de actrvrdad volcánrca. 
que cubrreron toda la cuenca con mantos de arenas 
basálticas o pumítrcas; eventualmente, en los penados 
de sequía ocurría también una erupció"n volcánrca, 
formándose costras duras cubrertas por arenas 
volcámcas 

El proceso descrito f armó una secucncra ordcnac.Ja de 
estratos de arcrlla blanda separados por lentes duros 
de limos arcillo-arenosos. por las costras secas y por 
arenas basált1cas o pumit1cas productos de las cr.1•s•ones 
volcánicas. Los espesores de las costras duras por 
deshidratación solar llenen camb1os gradualc .... dcb•Uo a 
las condicrones topográlocas del fondo del lago. alcanzan 
su mayor espesor hacia las ori!IJs del vaso y p1erdcn 
importancra y, aun llegan a desaparecer. al centro del 
mismo. Esto último se observa en el vaso del ant1guo 
lago Texcoco, demostrando que esta rcu•ún Uul lago 
tuvo escasos y breves per1odos de scquia 

2.2 
Evolución de las propiedades mecánicas 

al Consol•dac•6n natural. El proceso de formación de 
.os suelos 1mpl1c6 que se consol1dman ba¡o su propio 
peso, excepto en las costras duras. que se 
preconsolldaron fuertemente por dcsh•dratac•ón o 
secado solar y que en su parte mfeoor formaran una 

zona ligeramente preconsolidada. Consrderando que la 
masa de suelo predomrnante era muy blanda y 
normalmente consolidada. la vanac1ón de su res1stenc1a 
al corte con la profundrdad debió ser lrneal y 
seguramente muy sim•lar en cualquier punto del lago. 
Es factible que en el lago Texcoco. que prácticamente 
no sufrió ctapns de scquia. y donde el contenido salmo 
de sus aquas era más alto, lvs arc•llas fueran algo más 
bi:.Hlcl.1:) y e u. t'lprc:_,;L/Ic:... ~u c.: c:n d rc:...tv de lu cuenco. 

bl Consolrdación inducida. El desarrollo urbano en la 
zona lacustre de la cuenca del Valle de México ha 
ocasronado un complejo proceso de consolidacrón, en 
que se drstrnguen los srgurentes factores de influencra: 

• La colocacrón de rellenos desde la época 
precortes1ana. nccesanos para la construcción de 
viviendas y pirámides, así como para el desarrollo 
de zonas agrícolas. 

• La vpcrtura de tajos y túneles para el drcna1e de 
QOU~JS pluvíQics y negras. Que provocO el abatimiento 
del mvel fre~ttco, lo que a su vez mcrementó el 
espesor de la coslra superfrcral y consolidó la parte 
superior de la masa de arcilla. 

• La ex lraccrón du agua del subsuelo. que ha venido 
consolrdando progresrvamente a las arcrllas, desde los 
estratos más profundos a los superfrciales. 

• La construccrón de estructuras. 

el Resistencra al corte. Las etapas del proceso de 
consoltdac16n implican la evoluctón de la resistencia 
al corte de los suelos descrrta esquemáticamente en la 
frg 8 . 

. 2.3 
Características estratigráficas 

al Costra superfrcial !CSI. Este estrato está rntegrado 
por tres subestratos, que consutuyen una secuenc1a de 
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'\rcilla preconsolidada superficial IPCSI. En este 
ato superf1cial, las sobrecargos y rollenos provcc¿¡ron 

un proceso de consolldact6n que transformó a los suelos 
normallut:l"1te consolidados, localizados.por dcbu¡o llc la 
costra superf1cial CS, en arcillas preconsolidadas. 

Arcilla normalmente consolidilda INCI. Se local1za por 
debajo de la prolund1dad hasta la que afectan las 
sobrecargas supedicJales y por urrttJ[J t.le los suelo; 
preconsolidados por el bombeo profundo, aba¡o 
indLcados. Es 1mportante aclarar que estos suelos se han 
identificado como normalmente consoltdvdos para las 
sobrecargas actuales, porque aun estas nrcillas h.Jr, 
sufndo un proceso de Consolidoc1ón a part1r de :.Ju 
cond1C1ón 1n1cial. 

Arcilla preconsolidada profunda IPCPI. El bombeo 
·para aba~tecer a la c1udad de agua potable h¿¡ gener¿¡do 
un fenómeno de consolldéJCión, más S1gnifJcat1VO en las 
arcillns profundas que en las superf1c1ales 

Lentes duros ILDl. Los estratos de arcilla están 
interrump1dos por lentes duros que pueden ser costrDs 
de secado solar, arena o v1drio lpómczl volciH11cos; 
estos lentes se util1zan como marcadores de la 
estratigrafía. 

el Capa Dura. La Capa Dura es un depósito de limo 
arenoso con algo de arcilla y ocas1onales gravas, con 

una cementación muy heterogénea, su espesor es 
v.:mable, desde cas1 impcrcept1b!e en ll! zona central del 
lavo que no llegó a secarse. h<Jsta alcarllar unos crnco · 
metros en lo que fueron arillos del lago Oc:sde ~1 pun.to 
de v1sta geológico. este estrato se desarrolló en el 
per1odo mterglacial Sangamon. 

d) Scne arc1llosa lacustre mlenor Es una secuencia de 
estratos de arcilla separados por lentes duros, en un 
Jrrcglo semejante al de la seno arcrllosa su penar, el 
espesor de este estrato es de unos qurncc rnetros al 
centro del lago y prilctJcamente desJpurccc en sus 
orillas. La mformoc1ón d1spon¡blc de este estrato es muy 
reducida, como para mtentar una descr1pc1ón mas 
completa. 

el DepóSitos profundos. Es una serie de arenas y 
gravas aluv1alus limosas, comentadas con arc1llas duras 
r carUonatos de calcio, la parte supenor de estos 
depósitos. de unos cmco metros, esttl más endurecida. 
aUa1o de la cual se encuentran estratos menos 
cementados y hasta arcillas preconsohdadas. 
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.3 
Depósitos 
de transición 

.3. 1 
Características generales 

Los depósitOS de transicrón forman una franja que 
d1vrde los suelos lacustres de las sterras que rodean al 
valle. de los aparatos volcán1cos que sobresalen en la 
zona del lago. Estos materiales de ongcn aluvial se 
ci;Jc;diC<ln de <JCucrdo ni volumen de c!Jsticos que lucran 
;,rrc·!·,t,,l[i(J'; por [.¡~; corrtr~rltt::, ll<ICI.'J r.l bno y ll !;1 

lft:cuenc1a de los ucpos1to~. u~1. !>e gem.:rvru1r tlos li~JUS 

de transrciones: intercstratificada y abrupta; ambas 
conU1ciones se descnben a contmuacrón . 

. 3.2 
Condición interestratificada del poniente 

Esta condiCión se presenta en los suelos que se 
or•g¡naron al pre de barrancas. donde se acumularon los 
aca~reos fluvtalcs que descend1eron de las lomas a la 
p!an1c•e. estos depóSitos t1enen seme1anza con deltas. 
solamente que se cxtendtGíon hasta la arcilla del ant1guo 
l.::go T C\COCO, forrntJnrlosr. 1ntcrcalt1r:loncs de Mcillas 
lacustres con arenas y gravas ele rio 01gs 2 y 3J 
En e:! proceso de formac16n de los suelos. el ancho do la 
franJa de estos depóSitos tranSICionales 
lr.terestratlficados var1ó segUn el cl1ma prevaleciente en 
cada época gcol6g1ca. así, cuundo los glactarcs en tas 
barrancas de Las Lorilas se dcmt1eron. a !males de la 
Tercera Glac1aC1Ón, los depósilos fluviales 
correspondtentes !formados al pre de los aban1cos 
volcán1cosl rcsult{lfon mucho mils potentes y extensos 
Que los or1gtnados u !males de la Cuarta GlachJCH)n, con 
mucho menor espesor de las cub1ertas de hielo. 

Consecuentemente. y generalizando, puede hablarse 
de una zona de transición interestratificada cambiante y 
ancha al p1e de Las Lomas; esta área cont1ene en sus 
panes mas prolundas. debajo de la llamada Capa Dura, 
depósitos caót1cos glac1ales. laháncos y fluvioglaciales 
caructerizados por enormes bloques depOSitados en la 
boca de las barrancas de San Angel, del Muerto, 
MIXcoac. Tacubaya, Tarango y Río Hondo lf1g 101. 

./ 
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__.... 
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/ 
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Fig 10 Transición inrerestratificada ancha 
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~or otra parte, los depósitos aluviales pueden ser 
recientes, y entonces sobreyacen a los depósitos 
lacustres, como lo muestra la fig 3; tal es el caso de la 

ta de suelos negros, orgánicos, arenosos y 
cillosos del Holoceno, que se extienden desde el 

DEPOSITOS DE TRANSICION 
-100m 

pie de Las Lomas sobre 2 o 3 km al oriente formando las 
riberas del lago histórico de los toltecas y mexicas. 
Otra zona de transición interestratificada ancha se 
extiende del valle de Cuautepec hacia el sur tfig 11). 

~ARCILLA 
I::LiL.1LACUSTRE 

fT-'1 SUELOS 
L:2:J ALUVIALES 

f7:'71BASALTOS Y 
~ LAPILLIS 

Fig 11 Trans/ción interestratif/cada angosta 

.3.3 
Condición abrupta cercana a los cerros 

presenta en el Pefl6n de los Hailos, el f-'eilón del 
Marqués, el cerro de la Estrella y el cerro del Tepeyac; la 
estrat1grafia típica de estas zonas est~ integrada por 

l cond1ción se identif1ca en el contacto entre los 
" .os de la cuenca y los cerros que sobresalen de 
dicho relleno, a manera de islotes; en este caso, los 
depósitos fluviales al pie de los cerros son práct1camente 
nulos, lo cual origina que las arcillas lacustres estén en 
contacto con la roca (fig 121. Esta transición abrupta se 

la serie arcillosa lacustre interrumpida por numerosos 
lentes duros. de los materiales erosionados de los cerros 
veCinOS. 
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F1g 12 Trans1ción abrup/a du islola a ':lupósi/os /acus1rcs 
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.4 
Depósitos de lomas 

4.1 
Características generales 

La zona de Las Lomas está formada por las serranias 
que lrmitan a la cuenca al ponrente y al norte, además 
de los derrames del Xitle al SSW; en las sierras 
predomman tobas compactas de cementacrón vanable, 
depósitos de ongen glacial y aluvrones. Por su parte, en 
el Pedregal del Xrtle. los basaltos sobreyacen a las tobas 
:depósitos fluvrqi<Jc:r,11as m.í:; (ln\ir¡uo~ 

4.2 
Zona poniente 

al Srerra de las Cruces. Está constrturda por abanicos 
volcánrcos. caractenztmdose superfrcrqlmcnte por la 

· acumulacrón de materrales prroclástrcos durante su 
activrdad explosrva (principalmente en el Plroccno 
Inferior) y que fueron relransportados por agua y hrelo 
en épocas posteriores. 

En la formación de Las Lomas se observan los 
siguH~ntes elementos lltol6gicos, proJuc..:to Uu un;pcrorrcs 
de grandes volcanes andesítrcos estratrfrcados. 

Horizontes de c~nizas volcánicas. De g~anolumctría 
vanablc, producidos por erupc1ones violentas que 
formaron tobas cementadas deposrtadas a decenas de 
kilómetros de drstancia del cráter. 

Capas de erupciones pumiticas. Corrcspond1cntcs a la 
act1vidad volcánica de mayor violencia y que se 
depositaron como lluvra, en capas de gran unifocmrdad 
hasta lugares muy drslantes del cráter 

Lahares. Delmidos como acumulac1ones caóticas de 
mater1al piroclástJCO arraslrado lentamente en corocnlcs 
lubricadas por agua. generadas por lluvia torrer .cial 
inmed1atas a la erupción 

Lahares calientes. Correspondientes a corflcntcs 
-npulsadas y lubncadas por gases calientes; son las 
.1enos frecuentes ya que están asoctadas a erupc1ones 

paroxismicns Ce extraordinar1a violencia. las arenas y 
gravas azules son las más representativas de estos 
deoOSltOS. 

Depósitos glaciales. Caractenzados por grandes 
bloques angulosos en una matriz más fina, dispuestos en 
forma caótrca; estos depósitos generalmente presentan 
un color rosa. 

Depósitos fluvioglaciales. Producto del arrastre del 
agua que se derrite y sale del glacial; se distmguen por 
su ligera estratificación 

Depósitos fluviales. Correlacronables con la formacrón 
clást1ca aluvral del relleno de la cuenca del Valle de 
1v1éxico. 

Suelos. Producto de la al!eracrón de lahares y cenrzas. 
de color ro¡o y gns asoctados a climas húmedos y 
ándos, respectivamente 

Por otra parte, los depósitos más antiguos presentan 
fracturamrento y fallamrento tectónico drrrgrdos 
principalmente al NE, dJrecc16n que manttenen la 
mayoría de las barrancas de la zona. 

bl Pedregal del X1tlc. Del cerro del Xr!le descend1ó, 
hace unos dos mil años, una extensa colada de lavas 
bastllticas. sus numerosos flujos cubrieron las lomas al 
ui~J dC"l vulc.-:Jn /,juscu y <.JVLllllaron L!rl sus frentes hasta 
la plan1c1C lacustre entre Tlalpan y San Angel Las lavas 
descend1eron sepultando dos Importantes valles 
ant1guos uno en el Sur, que se d1rigía antcnormente a 
las Fuentes 13rotantes de Tlalpan; otro en el Norte, el 
mayor. que se extendía entre el cerro Zacaltépetl y las 
lornas de Tarango. Este último v¿¡llc contaba con dos 
cabeceras: una en los flancos orientales del cerro de la 
Palma y la otrJ en la barranca de La Magdalena 
Contreras (frg 141. A la zona cubrerta por lavas. se le 
rdentifica como los pedregales de: San ll.ngel, 
San Francisco. Santa UrsuiJ, Carrasco y Pad1erna 
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Por otrn parle, debe haber existido otro impor1a:·,¡é 
valle aUn mas al Sur, entre las Fuentes Brotantes de 
T1.1lpc1n y la sierra de Xoch1tepec; este valle tuvo .",u 
cabecera en Mor.te Alegre. Este afluente debe habm 

'o sepultado durante la erupción del Ajusco, e:r 81 
Jternario Superior. 

Muy anteriormente a la erupción del Xrtle, en el lllirois 
!hace 200 000 años! avanzaron grandes cuerpos d~ 
hrelo, estos glaciares fluyeron de la barranca 
de La Magdalena Contreras hasta las parles bajas de la 
antigua planicie lacustre. acercándose a lo que hoy es 
San Angel. 

sss 

... . '(;\ .. : .. 
···.\.V·.·.· . . . . . . . 
. . . . . . ... 

Indicios de morrenas con multitud de bloques grandes 
se han encontrado en San Angel así como en las 
Fuentes Brotantes; por consrguiente. debajo de ias lavas 
del Pedregal de San Angel deben exrstir imporlantes 
acumulaciones de morrenas y secuencias fluvioglaciales 
derivadas de su erosión. Por otra parle, también puede 
asegurarse que antes de que las lavas del Xrtle cubrreran 
el sitio, este valle fue inundado por otras coladas lávicas, 
en el corte geológico de la fig 15 se ilustra 
esquemáticamente la estratigrafía descr1ta 

NNW 

-fc\- .. - -_...v._-_-- -=-=--=-=-=---®-=-_- -= 
ALUVION 

2 BASAL TOS PEDREGAL DEL XITLE 
3 BASALTOS CHICHINAUTZIN 
a TOBAS, ARENAS Y DEPOSITO$ FLUVIALES 

~ ACi11illlOS FLUVIOGLACIALES 
6 F0f1MACION T ARANGO 
7 SIERRA XOCHITEPEC 

--

F1g 15 Sección Chichmauuin-Lomas corrando el Peureg2l de San Angel/corre A-A· de la f¡g 141 

4.3 
2ona"no7fe 

Esta reg1ón corresponde a la sierra de Guudalupc; se 
integra prin::rpalmente por rocas volcánicas ct.:JdtiCaSy 
andesitrcas. en forma de un con¡unto de elcvacroncs 
dómrcas que se extienden desde el Tepeync. en el SE de 
la srerra, hasta la zona de Bamcntos. en el NW. En su 
parte central. esta srcrra está afectada por un graben 
que se extiende al NNE. formando el valle de 
Cuautepec; en el extremo septcntnonal de dicho grtJl.Jan 
y gcnétrcamenic ligcJdo a él, se eleva un volcán, cuyas 
cumbjes erosionad¿,s constituyen las porciones más altas 
de la srerra de Guadalupe y se denomrnn el cerro 
Tres Padres. 

El tectonismo que ha regido el vulcanismo de la sierra 
Je Guadalupc remonta al Mioceno Medro; consrste 
~o fracturas y fallas drrrg1das al ESE El graben de 

3utepec. como se diJO, obedece a un tectonrsmo 
Jrrigido al NNE ocurrrdo en el Mioceno Superror. 
Frnnlmente, un tectonrsmo orrentado hacrn el ENE, y 
--:r"tcrdrendo e:n dirección con el alrneamiento de la Sterra 

de Santa Catarrna, afecta a la totalidad de la srerra de 
Ciu.Jd~llttpe en el Plroccno Superior ~' Plctstoccno. 

Una caractcrístrca de la srerra de GuadJiupc son los 
potentes depósitos de tobas amarillas que cubren 
los pres de sus numerosas elevaciones en forma de 
abJnicos aluvrales. Estas tobas consisten de estratos de 
vrdr10 pumitrco frno a grueso. son los productos de las 
crupcroncs violentas que generaron la srerra de 
las Cruces durante el Mioceno y Pleistoceno lnfenor. 

Durante el Plcrstoceno Medto y Su1Jenor. las 
oscrlactoncs clrmjtJC.JS produ¡cron periodos glactulcs e 
mtcrglacialcs. que sometieron a la Slcrru de Guaddlupe a 
crclos de erosrón pluvrnl y eólrcn, formándose pequeños 
depósrtos de aluviones y loess. Frnalmcnte, al azolvarse 
la cuenca de Méxrco a consecuencia de la formación 
de: In sierra de Chichrnautzin, la srerrn de Guadalupe fue 
rodeada por depósitos aluvr.:rlcs y lacustres en el sur. 
e3tc y norte; de estos depósitos emerge esta sierra hoy 
como isla. 
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ZONIFICACION 
GEOTECNICA 

En este capítulo se presenta la zoniftcact6n del área 
urbana basada en las proptedades de compresit..ilidad y 
resistencta de los depósttos caracteristicos de la cuenca: 
lacustres. aluvtales y voicánicos; en la fig 16 se l)resenta 
una zontftcactón actualizada que sigue los lineamientos 
presentados por Marsa! y Mazar~ en 1959 lrel 31. 
Durante el estudio de una linc<J especilica del Metro. 
est<J zonif1cac.ón debe consultarse para definir en forma 
r)íC'IIrnrn;H ios pí(l\J!c:i1lé!S ~~·.:r'\<':c;¡¡co:-; rp;t~ l;c pucclt~n 

nt1c1par. relaCIOnados con el diseño y construcción de 
las estaciones y tramos tntermedtos. La zonif!cactón se 
complementa con mformación estratigráfica tiptca, la 
cual permitira desarrollar las stgutentes etapas inictaies 
del estud10 

• Real1zar un <Jnálisis prel1m1nar de las cond1ciones de 
estabilidac y comport¡¡miento de la estructura durante 
la construcción y funcionam•ento de la linea; asi 
podrán tdentiftcarse las alternattvas de solución 
facttble a estudtar durante el dtseño deftmtivo 

• Planear la camparia de exploración, Identificando los 
Slttos donde eventualmente puedan presentarse 
condtctoncs cstrati'grtlfrcas compleJaS. 

• Establecer lus técnicas de exploractón y muestreo 
<lpilcables en cado tramo de la linea. 

.1 
Zona del Lago 

Esw.zon<J se car<Jcter~z<J.por los grandes espesores de 
arcoii<Js bi<Jnd<Js de alw compresibilidad lilg 171. que 
subyacen a una costr<J endurec1d<J superf1c1al de espesor 
variable en cada sit10, dependiendo de la localización e 
historia de cargas. Por ello, la zono del lago se ha 
div1d1do en tres subzonas atendiendo a la Importancia 
relativa de dos factores 1ndepend1entes· al el espesor y 
-oropiedades de la costra superlic1al, y bl la consolidación 
~ducida en cada sitio. 
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L'!lgo Virgen 

Corresponde al sector oriente del lago, cuyos suelos 
prácticamente han mantenido sus propiedades 
rr- ·cas desde su formación; sin embargo, el reciente 

La estratigrafía tipica de la subzona Lago Virgen arriba 
de la Capa Dura se ilustra en la fig 18; en la tabla 1 se 
presentan las propiedades med1as de los estratos. 

d lo de esta zona de la ciudad, está Incrementando 
lao Aecargas en la superficie y el bombeo profundo. 
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F1g 18 Sondeo de cono elécrrico en fu subzona Lago V1rgen 

TABLA l. ESTRATIGRAFIA Y PROPIEDADES, LAGO VIRGEN 

Espesor, t. en c. en 
Estrato· en m t/m 3 t/m=' 

Costra superftctal 1.0 a 2.5 1 4 1.0 

Serie arcillosa super'tor 38 a 40 1 15 0.5 a LO 

Capa dura·· 1 a 2 O a 10 

Scoe arcillosa tnferior 15 a 30 1.25 3a4 

• En orden de apar1C16n a par11r de la superfiCie. 
·• la rn/ormaC16n d1sponlblc es muy hmllada, lo:; p.:¡rAmctros prcscnl.:lóos corresponden a pruebaS triaxlalcs CU. 

>5. en 
grados 

20 

25 a 36 
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' 1.~~ 
ra¡fo Centro 1 

Está asociada al sector no colonial de la ciudad, que 
se desarrolló desde principios de este siglo y ha estado 
sujeto a las sobrecargas generadas por construcciones 
pequeñas y medianas; las propiedades mecán1cas del 
subsuelo en esta subzona representan una condictón 
Intermedia entre Lago Virgen y Lago Centro 11. 

Las características estratigráficas propias de esta 
subzona se presentan en la tabla 2, y en la f1g 19 la 
resistencia del cono eléctrico de la serie arcillosa 
superior; es .interesante comparar esta figura con la 
fig 18, para observar el incremento de resistencia 
onginado por las sobrecargas. 
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Fig 79 Sondeo de cono eléctrrco en la subzona del Lago Centro 1 

TABLA 2. ESTRATIGRAFíA Y PROPIEDADES; ·LAGO CENTRo-¡ 

Espesor, (.en e, en 
en m 11m' ti m' 

Costra superllc1al 25 4 a 6 1.6 4 

Serie arcillosa supenor 20 a 30 1.2 1 a 2 

Capa dura·· 3a5 1.5 a 1.6 O a 10 25 a 26 

Serie arcillosa infenor 8 a 10 1.3 a 1.35 5a8 

· En orden de aoaric16n a partir de lJ SuQCriLCIC 
· · la .nformación dlspon,ble es muy l,m,tada; los oartJmetros presentados corresponden a pruebas triax1ales CU. 
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·. '1.3 
Lago Centro 11 

Esta subzona corresponde con la antigua traza-l:fe 1;¡ 
Ciudad, donde la historia de cargas aplicadas en 
1 erf1cie ha sido muy variable; esta situac1ón ha 
~ .::ado que en esta subzona se encuentren las 
siguientes condiciones extremas: aTarcillartuertemente 
consolidadas por efecto de rellenos y grandes 
sobrecargas de construcciones aztecas y colomales, 
bl arcillas blandas, asoc1adas a lugares que han alojado 

RESISTENCIA DE PUNTA q,. kg/cm' 
'.---------~'~--------~·~'--------~"~--------~ 
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::¡g 20 Sondeo de cono i31écrrico en la subzona 
del Lago Ccnrro 11 
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1 

plazas y jard1nes durante largos periodos de tiempo, y el 
arcillas muy blandas en los cruces de antiguos canales. 
As1mísmo, el intenso bombeo para surtir de agua a la 
ciudad se refleja en el aumento general de la res1stencia 
de los estratos de arcillas por efecto de la consolidación 
inducida, como se observa en la f1g 20, que conviene 
comparar con la 18 y 19; en la tabla 3 se resume la 
estratigrafía característica de esta subzona. 

PROFUNDIDAD, m 

SUElOS 
DE 

PRADERA 

J_ 
SU(LOS 

DE 
LAGO 

"'"' tfiN DEL SOI'•.OEOI 

TOBA 11! IBLA.'IQAI 

TOOA IV lQ\Ifl,\1 

Ftg 21 EsUallgrafíu típ1ca en la zona de transición alta 

TABLA 3. ESTRATIGRAFIA Y PROPIEDADES, LAGO CENTRO 11 

.ostra superfic1al 25 

;erie arcillosa superior 

:apa dura .. 25 a 36 

,ene arcillosa mfer1or 

· Er ·'!n de ap<HICIOn a PJrt1r de la supcrhctc 

· 1 'TlaCtOn dispon1blc es muy hm11ada; los partlmctros presentados corresponden a pruebas lnax•alcs CU 
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·a a e 1 rans1C10r. 

2.1 
lnterestratificada del ponieñte 

Es la franja comprendida entre las zonas del lago y de 
Las Lomas; en esta zona se alternan estratos arcillosos 
depositados en un ambiente lacustre con suelos groesos 
de origen aluvial, dependiendo sus espesores de las 
transgresiOnes y regres1ones que expenmentaba el 
antiguo lago. 

La frontera entre las zonas de transición y del lago se 
definió donde ces¡·parece la serie arcillosa mferior, 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 transición en subzonas. en 
funciÓn de la cercanía <J Las lomas y sobre todo del 
espesor de suelos relativamente blandos; se identif1can 
asi las trans1ctones alta y baja, que se dcscnben a 
cont1nuac1ón. 

al Transición Alta. Es la subzona de transición más 
próxima a Las Lomas; presenta Irregularidades 
estratigráficas producto de los depósitos aluv1ales 
cruzados; la frecuenc1a y d1sposic1ón de estos depósitos 

·;>ende: deL·! ccrc¿miil ;¡ <JII!IUli;J', lJrl11;1·1· d'. P,,q(l •·:-:to:. 
eriales se encuentran estratos arcillosos que 

ovúreyacen a los depÓSitoS propiOS de Las Lomas 
(tig 211. 

La estratigrafía comúnmente encontrada tiene las 
caracterist1cas anotadas en la tabla 4 lf1g 221 
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Fig 22 Sondeo de cono elécrrico en la subzona de 
trans1ción alta 

TABLA 4. ESTRATIGRAFIA Y PROPIEDADES, TRANSICION ALTA 

Espesor. t. en e, en JJ, en 
Estrato· en m ti m' t/m' grados 

CostrJ superficial 8 a 10 .G 10 20 

Suelos blandos <: a G 1.3 5 o 

• En orden de llPilfiCIÓn il par!lf de I.J SUDCdiCIC 
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bl Transición Ba¡a. Corresponde a la trans1c16n vecina 
a la zona del lago; aquí se encuentra la serie a:clllosa 
supenor con Intercalaciones de estratos limoarenosos de 
ongen aluvial, que se depOSitaron durante la3 
regresiones del ant1guo lago. Este proceso dio •Jngen a 
una estratificación compleja, donde los espes8res y 
propiedades de los materiales pueden tener ·~ariac1ones 
importantes en cortas distanc1as, depend1e1do de la 
UlJIL.,_n.:;IÚii tJ.:.: SI~IJ <..;!~ C.::.i~UcJIO ICSpl...C\0 él IJ:.., CUfíiCiilC:; U¡_; 

ant1guos ríos y barrancas. 
Por lo anterior, puede decirse que las caracterist1cas 

estratigráficas de la parte supenor de la transición baja 
son stmdures a la subzona del Lugo Centro 1 o Centro 1!, 
ten1endo en cuenta que· ul la costra supcrf1cial esta 
formada esenc1almente por depósitos aluv1ales de 
capac1dad de carga no uniforme, bl los mL'tcriales 
compresibles se ext1enden unicamente a profundidades 
máximo:, d~l orden de ve1nte metros. el extste 
lnterestratdicact6n de arcillas y suelos hmoarenosos, y 
di se presentan mantos colgados 

En la fi9 23 se mur.stran los rP.sultaclos rh- un sondeo 
de cono característiCO de cstu subzona. 

.2.2 
Abrupta cercana a los cerros 

Es la trans1ci6n entre la zona del lago y cerros uislados 
como el del Peñón de los Baños, en la que ar clllas 
lacustres están Intercaladas con numerosos lentes de 
ma tena les erostonados de Jos cerros y hasta lentes 
delgados de travertmo sil1cilicado. La flg. 13 se ilustra la 
complepdad estratigráfica de una de estas transic1ones. 
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3 
Zona de Lomas 

En la formación de Las Lomas se observan los 
siguientes elementos litológrcos, producto de erupciones 
de los grandes volcanes andesít1cos estrat1f1cados de la 
sierra de las Creces· 

• Honzontes de cenizas volcánicas. 
• Capas de erupcrones pumíticas. 
• L;¡h.vr.s 

Avalanct1as arure!Jle~. 
Depósitos gla :1ales. 

• Depósitos fluvroglacrules. 
• Depósrtos fluvrales. 
• Suelos 

Eventualmente se encuentran rellenos no 
compaCtados, ut!lrzados para nrvelar terrenos cerca Ce 
las barrancas y tapar accesos y galerías de mmas 
ant1guas. 

Todos estos materiales presentan condrciones 
rrregulares de compaCidad v cementacrón, que 
de!Crmrnan la estubdrdud de las exctivacJOnes en esta 
zona. por e!lo. exceptuando a los cortes en lahares 
compactos. en los demás depós1tos pueden desarrollarse 
mecanrsrr:os de falla 

Tobas y lahares fracturados. Estos mutcriales pueden 
presentar fracturas en drr~ccrones concurrentes que 
gencían bloques potenc1Uimente rnestables; estos 
bloques pueden act1varse ba¡o la accr6n de un srsmo o 
por efecto de la alteración de las superf1cies de 
fr,1ci.uram'rento, al esiar sometidas a un humedecimiento 
r_.r ;dueto de la rnfrltraci6n de escurnmrcntos no 
e. Hrolados En algunos casos. las fallas locales en la 
SUf.J~rfrcre del corte podrían generar taludes rnvertidos de 
estabri1dad precaria 

"Jn aspecto sigmflcauvo de las tobas. es que algunas 
ellas son muy resrstentes al mtempetJsmo y que 

rncluso endurecen al exponerse al ambrente mientras que 
otras son f.lcilmente degradables y erosionables 

Depósitos de arenas pumfticas y lahares de arenas 
azules. Estos suelos están en estado semicompacto y se 
mantienen en taludes verticales debido principalmente a 
la cohesión aparee te generada por la tensión superficial 
asociada a su ba1o contenido de agua; por tanto, el 
humedecimiento o secado de estos materiales puede 
provocar la falla de los cortes. 

Lahares poco compactos y depósitos glaciales y 
fluvio~¡lcJci;-¡Jcs Esios de:pósiLJs pmscntiHl unil 
compacidad y cementación muy errát1ca. por lo que la 
eros1ón progresiva de origen eól1co y fluvial tiende a 
generar depósitos de talud creciente, que sólo det1ene su 
avance cuando alcanzan el ángulo de reposo del suelo 
granular en estado suelto. 

De la descnpción anterior se concluye que los 
prrncipales agentes de actrvación son el agua y el viento, 
por lo cual es necesano proteger estos materiales contra 
un intempensmo prolongado. 

Basaltos. Son los pedregales generados por el X!tle 
!f1g 16/, formados por coladas lávicas que presentan 
drscontinurdades como fracturas y cavernas, 
eventualmente rellenas de escena. La estabrlrdad de 
excavaciones en estos basaltos debe analizarse en 
función de los planos prmcipales de fractura miento y no 
de la resrstencia intrinseca de la roca; en el caso de 
cavernas grandes debe estud1arse la estabilidad de los 
techos En la explorac1ón geotécnica de esta zona tiene 
m.ls valor el reconocirn1ento geológico detallado y la 
perforacrón controlada con martillos neumáticos en 
mayor número de puntos. que la obtención de muestras 
con barriles de d1amante y máquinas rotatorias. 
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2 
Depósitos del lago 

2.1 
Proceso de formación de los suelos 

Los suelos arcillosos blandos son la consccuencw del 
proceso de depósitO y de alteración lisicoquimica do los 
materiales aluvwles y de las cenizas volcánicas en el 
ambiente lacustre, donde existían abundantes colonias 
de mtcroorgamsmos y vegetación acuática; el proceso 
sufrió largas interrupciones durante los periodos de 
m tensa sequía, en los que el nivel del lago bajó y se 
formaron costras endurecidas por deshidratación o por 
secado solar. Otras breves interrupctoncs fueron 
provocadas por violentas etapas de actividad volcámca, 
que cubrieron toda la cuenca con mantos de arenas 
basálttcas o pumiticas; eventualmente, en los periodos 
de sequía ocurria también una crupc16n volcánica, 
formándose costras duras cub1ertas por mcrms 
volcámcas. 

El proceso dcscnto formO una sccucnc¡a or<.Jcnatla de 
estratos de arcilla blanda separados por lentos duros 
de limos arcillo-arenosos, por las costras secas y por 
menas basálticas o pumíticas productos de las emisiones 
volcánicas. Los espesores de las costras duras r;or 
deshidratación solar t10non cambios graduales dob1do a 
las condic1ones topográficas del londo del logo, alcanzan 
su mayor espesor hac1a las orillas del vaso y p1crdcn 
Importancia y, aun llegan a r..lcsaparcccr, al centro del 
m1smo. Esto último se observa en el vaso del ant1uuo 
lago Tcxcoco. demostrando que CStil reuiún tlcl lauo 
tuvo escasos y breves peoodos de sequía. 

2.2 
Evolución do las propiedades mecánicas 

al Consolidac16n r1atural. [1 proceso dl: funnac16n <Jc 
los suelos 1mphc6 que se consoluJ;uan bu¡o su prop10 
peso, excepto en las costras Uwas. qw.: ~.e 

preconsohdaron fucrtcmcntc por tlcsludr.:Jt<.H.:ión o 
secado solar y que en su parte mleuor formaron uno 

zona ligeramente proconsolidada. Considerando que la 
masa do suelo prodommante era muy blanda y 
normalmente consolidada, la vanación de su resistencic 
al corte con la profundidad debió ser lineal y 
seguramente muy similar on cualqUier punto del lago. 
Es factible que en el lago Texcoco, que prácticamente 
no sulnó o tapas do sequía, y donde ol contenido salino 
de sus aguas ora más alto, las arcillas fueran algo más 
blandas y compros1bles que en el resto de la cuenca. 

b) Consolidación 1nduc1da. El desarrollo urbano en la 
zona lacustre do la cuenca del Vallo de México ha 
ocasionado un complc¡o proceso de consolidación, en 1 

que se distinguen los s•gu1cntes factores de influencia: 

• La colocac1ón do rellenos desde la época 
precorteswna, necesarios para la construc le 
viviendas y pirámides. así como para el dc5.-.. ullo 
do zonas ag1icolas. 

• La apertura de tajos y túneles para el drena¡e de 
aguas pluviales y negras, que provocó el abatimientt 
del mvcl lrcállco, lo que a su vez incrementó el 
espesor de la coslra superfic1al y consolidó la parte 
suponor de la masa de arcilla. 

• La extracc1ón de agua del subsuelo, que ha venido 
consolidando progresivarncnto a las arcillas. desde le 
cstralos m~s prolunc!os a los superficiales. 

• La construcc16n de estructuras. 

el Ros1stcncia al corte. Las etapas del proceso de 
con!iol•dac16n 1mphcan la evolución do la resistcn.:ia 
al corte do los suelos descrita esquemáticamente en la 
flg 8 . 

. 2.3 
Características estratigráficos 

al Costra superf1cial ICSJ. Esto estrato está mtegradt 
por tres sul>cstratos, que con~tltuyen una secucncaa de 
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Consecuencia uc 10 <.~nter1or es lo que l1arnon tus 
geólogos transgresiOnes lacustres o regresiones 
lacustres. El resultado práctico de este juego era la 
depositación de arcillas o formación de suelos. El lago 
subsrstía durante las épocas de calor lsequíal en las 
partes centrales de la cuenca, continuando aquí su 
depósrlo de arcillas (lacustres!; en las partes m~rginales 
(transición) ocurría lo contrario, donde entre arcillas 
lacustres se intercalaban frecuentemente sue:os secos. 

Teniendo en mente los conceptos geológicos, 
litológrcos y de temperatura expuestos, es relatrvamcntc 
fácrf interpretar la secuencia de los llamados depósitos 
lacustres, a la luz de los cambios climátrcos del último 
medio millón de años. En ese lapso, que corresponde al 
Pleistoceno Superior, se han desarrollado en el 
Hemrsferio Norte dos glacraciones (clima frío! con tres 
periodos interglaciares {clima modcmdo a caliente). 
El Chma de la cuenca del Valle de Méx1co ha sido u11.1 

función directa de die/los cambios, razón por la cual so 
puede reconocer en la secuencia estratigráfica de los 
depósitos del I<Jgo las grandes var1aciones cl11náticas. 
Esta Circunstancia, combinada con un análisis minucioso 
de las erupciones volcámcas, de las cuales ha sido 
posible fechar algunas, ha llevado a una geología 
climática de los depósitos del lago (re/ 11. Ademils. se 
ha logrado establecer una correlación estratigrá!ica de 
dichos depósitos con las secuencias volcánicas de 
Las Lomas al poniente de la ciudad. 

/ 
/ 

/ 
/ 

/ 
/ 

/ 

/ 
/ 

/ 

/ 
/ 

/ 
/ 

/ 

Fig 6 Estratigrafía de la zona de transictón 

Zccvacn presento en l:JS3 1rc1 :ZJ 1d ¡;nn1ell.i 

mtcrpretación do la secuencia estratigráfica de los 
depósitos lacustres. Mooser (ref 1l le ha agregado 
información reciente, fundamentalmente sobre la 
interpretación de edades geológicas y las correlacrones 
estratigráficas establecrdas entre Las Lomas y la planrcre; 
en esta interpretación estratigráfica de la planicre ya no 
se habla de formaciones Tacubaya, Becerra y Tarango, 
ya que estas unidades litológicas, con excepción de la 
Tarango, no se prolongan de Las Lomas al relleno 
lacustre aluvial. 

En la lig 5 se presenta en forma smtCt1ca lil 
interpretación de la estratigrafía propuesta por Mooscr. 
Nótese que las erupc1ones de arenas azules. ocurridas 
hace 170 000 años, representan lo que antes se delrnia 
como Formación Tarango (re/ 21. 

bl Depósitos de transición. Los depósrlos lacustres del 
centro de la cuenca van carnb1ando a medida que se 
acercan al p1e de Las Lomas; lo que ocurre es que entre 
las arcillas lacustres van intercalándose capas de suelos 
lrrnosos, cuerpos de arenas lluv1ales y. en ciertos casos, 
especialmente en la desembocadura de arroyos y ríos. 
rmportantes depósitos de gravas y boleas. Obvramente, 
las aportaciones fluviales de Las Lomas al gran vaso de 
scdJmentac1ón, que es la planic1e, se depositan 
especialmente en el quiebre morfológrco Lomas-Pianicoe 

(fig 61. 

7 

1 SULLOS OU HOLOCENO 

M SUllOS INilllCALAOOS Al llAJAI! [l lA(~Q 
<1 CAPA DURA i:l--r INt!llGtt.l:.tAl ~At-¡(,AMONr 
!. GltAVAS Y ARENAS Olt ILUNOIS SUP[RIUII 
b (RUrClON 0[ AHlNAS AlUllS 
1 (,11AVA5 Y Mt{NAS DE fiNAllS O[LILUNOIS INf(fhQ/1 
(l MOlllllNAS l)[l 11 LINOIS INfi llil)ll 
9 MA ILAIAl MUIHilNilU lllUlJ'OSII AQQ 
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arroyos que bajaban por las barrancas y O«~SC':ml>ocaban 
en la plan1c1e no lograron formar dclt~s cxtcn'ios que se 
IntroduJeran mucho a dicho lago. Los cl1s 1JG0S fluviales 
y aluv1ales se acumui;Jban consccucnterr"lt~ en el 
QUJCbrc modoi6Qico y se intcrestratific¡¡ban Jr,calmente 
con la scnc arcillosa lacustre superior. Sir-1 crnboruo. en 
la seno arcillosa lacustre infer1or, las apor,2ctones de los 
glaciares que bajaron en el lllinois Inferior hasta Río 
Hondo. V~rreyes. Tacub,1ya, Barranca del Muorto y San 
Angel, dcposiwndo morrenas con fuertes volúmenes de 
elástiCOS y baleos. lograron formar acumulaciones 
Jluv•alcs extensas que parten del pie de Las Lomas y se 
adentran en la plan1c1c aluvial 

En la ha 6 se reproduce este hecho en el corte 
geológ•co. que muestra la estrat1grafia de la Z.Jna de 
transcCión. 

E 
;6 
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INTEAGLACIAL 
SANGAMON 
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ILL\NOIS 
SUPERIOR 

GLACIACION 
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GRAN 
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YARMOUTH 
1- 500 000 AÑOS 
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/ \ /; 
/\/ 

\"''"> / 
1 1 \ \ 

----

} 

Fig 7 Esrratigrafía de Las Lomas 

cstrat•grólica de Lns Lomas se 1dt:nt111can cuatro 
fenómenos geológicos: · 

• La acumulación de potentes depósitos de erupciones 
volcánicas explos1vas. 

• La erosión subsecuente de estos depósitos, 
formándose profundas barrancas. 

• El depósito en las barrancas de morrenas, y 
• El relleno parcial de esas barrancas con los productos 

clástrcos de nuevas erupciones. 

Las anteriores unidades quedan separadas unas de 
otras por suelos rojos, amarillos o cafés según el clima 
que rigró después de su emplazamiento. En la fig 7 se 
muestra esa estratigrafía, que se extiende sobre un 
•~tervalo que cubre el último medio millón de años. 

SUELOS IIECI(NllS 
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MORA( NA:; 1 A MAIIOUlSA 1 
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Alll NA~. f.!UII :;. lllllf'C:ION HACE 1/0 0CD ¡..NQS 

lAHAHtS CIClOP[US 

MORRENAS IOIOLAPA INI ERIOR 

SUElOS PUMITICOS AMARilLOS 

lRUPCION 0[ "Ari[NAS BLANCAS" Dl ANDESITA DE 
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lMLSLUN lJ(l OOMO lOHJLAPA 

TODAS I'UMLTICAS AMAIUlLAS Y SUELOS ROJOS 
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@ FORMACION DE 
LA COSTA SECA 

@ FORMACION DEL @ APUCACION DE 
RELLENO ARTIFICIAL SOBRECARGA 

@ EFECTO DEL BOMBEO 
PROFUNDO 

O S08R[CARGAS SUPERFICIAl{$ !J., 
Nl 0 NIV[l FR[Ali(Q INICIAL 

OllfAENC"IAS 0[ NIVEl POR ASINIAMI[NIOS 
Y llllLENO i 

SS COSTRA SECA POR EXPOSICION Al SOL 
PCS !I.UHO PRECONSOliOAOO SUPERFICIAL 

NfA NLV[l 1/I(AIICO ABATIDO HA RllUNO fo.flllFICIAl 
l.lc RfSISTlNCIAQ[f>UNIAUHCONO LU llNH~ ll~HOS 

d, ESPlSOR Ol UN (SIRA lO Ol AIICILLA 

Fig 8 Evolución de la resistencia al corre 

malenales nalurales cubiertos con un relleno artifrcr;;l 
helerogénco, a saber: 

Relleno artificial IRA). Se Ir ala de res los de 
conslrucc•ón y relleno arqueológ•co varia enlre 1 y 
7 metros. 

Suelo blando !SBl. Se le puede describrr como una 
serie de depósrlos aluvrales blandos con lenles de 
mater1al eólico intercalados. 

Costra seca !SS). Se formó como consecuencra de 
una d1sminuc16n del n1vel del lago, quedando expuestas 
algunas zonas del londo a los rayos solares. 

bJ S ene arc1llosa lacustre superior. El pcrftl 
estrat1gr~flco de los suelos del lago, entre la superf1cic y 
la llamada Capa Dura, es muy umforme; se pueden 
Identificar cuatro estratos principales, acordes con su 
ongen geológico y con los electos de la consolidación 
.nduc•da por sobrecargas superliciales y bombeo 
profundo. estos estratos üencn intercalados lentes duros 
que se pueden cons1derar como estratos secundarios. 
A esta parte se le ident1flcartt como sccic arc1llosa 
lacuslre supenor y Irene un espesor que varia entre 25 y 

NC SUllO NORMALMENTE CONSOLIDADO 
I'CP SUELO rlllCONSOLIOAOO PROfUNDO 

50 m aproximadamenle. La estratrgrafía anterior se 
resume a continuación. 

Eslraligrafía 
entre la 
superfiCIC 
y la Capa 
Dura 

Estratos 
principales 

Cosla superficial 
Arcillas preconsolidadas 
superficiales 
Arcrllas normalmente 
consolrdadas 
Arcillas preconsolidadas 
profundas 

Estratos {Capas de secado solar 
secundarios Lentes de arena volcánica 

Len les de vidrio volcánico 

En la lig 9 se iluslran dos ejemplos de la identilicación 
de es los eslratos. excepto los preconsolidados 
p10fun<.Jos, en dos silios con dilerenle nivel de 
prcconsolidac16n. A contmuac16n se describen 
brevemente las características de los estratos que 
mtegran esta serie arcillosa. 
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F1g 9 Perfiles tipo de los suelos de la zona de/lago, en función de In resistenCia al corte dctcrminadü con cono 

Arcilla preconsolidada superficial (PCSJ. En cslc 
eslralo superfrcial, las sobrecargas y rDIIcnos provocaron 
un proceso de consolidac16n que transformó a los suelo!> 

~ normallllt.:.-,lc consohdados, locahlado:::. por dulla¡o du la 
costra superfiCial CS, en arctllas prcconsolidadas. 

Arcilla normalmente consolidada (NC). Se localiza por 
debajo de la profundidad hasla la que afeclan las 
sobrecargas supcrhcwles y por aroba Oc los suelos 
prcconsolidados por el bombeo profundo, alJaJO 
1nd1cados. Es importante aclarar que waos suelos se h¿)n 
identificado como normalmente consolidados parJ lus 
sobrecargas actuales. porque aun estas nrc1llas han 
suf11do un proceso de consolidac16n a parlrr de su 
cond1c16n IniCial. 

Arcilla preconsolidada profunda (PCPJ. El bombeo 
para abaslecer a la ciudad de agua po!Jblc ha !JCIIerado 

1 

un fenómeno de consOlidación, mtJs Sl~¡nilicatlvo en las 
arcillas profundas que en las supcrlicialcs. 

Lentes duros ILDI. Los estratos de LHCIIIa están 
mtcrrump•dos por lentes duros que pueden ser c.ostr<Js 
de secado solar. arena o v•dr1o (pórnczl vulctHucus; 
estos lentes se ut•hzan como marcadores de la 
cstraugrafia. 

el Capa Dura. La Capa Dura es un dcpús•to de luna 
arenoso con algo de arcilla y ocasionillcs gravas. con 

una cementación muy heterogénea. su cspc~or es 
varwblc. desde cas• imperceptible en la zona centrill del 
laqo que no llegú a sccorse. hastrJ .Jicunlar unos cmco 
111utros en Jo que fueron orillas del laiJO lJc~de el punto· 
de vrslil gcolóyJCO, cele eslralo se desarrolló en el 
periodo interglacwl Sanyamon. 

d) Serie arcillosa lacustiC inferior. [s una secucnc1a de 
estratos du arcilla separados por lentes duros. en un 
arrcylo scmc¡ante al de la serie arcdlo5n supcrim, el 
espesor de este ostruto os do unos qu•ncc rnotlos al 
centro del lago y práct1camentc desaparece en sus 
orillils. Lo mforrnac1ón d1spon1b!c de este estrato es muy 
reducida, como para intenta' unJ descupc1ón más 
completa. 

el Dcpós•tos profu11dos. Es una ser re de arenas y 
urüvl.lá aluvwles lunu:¡as, curncntadas con <HCIIIas Juras 
y carl.Jonatos de calc.o; la parle supcoor de estos 
dcf)ÓSilOS, de unos curco rnetros. está fi~.Js cndurccrda, 
al.J<..~JO de la cual se encuentran estratos menos 
cumentados y hasta arcillas proconsoiidadas. 
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.3 
Depósitos 
de transición 

-~~--------------------

.3.1 
Características generales 

Los dcp6s•tos de trans•ción forman una franja que 
d•v•dc los suelos lacustres de las sierras que rodean al 
vJllc. de los Dparatos volcbrucos que sobresalen en la 
zono del lago. Estos matemles de ongcn aluvwl se 
cl.-.... d•c;Hl de acuerdo al volumen de elásticos que fueron 
orra~tradus por las corriullll.;!i hoc10 el lago y il IL1 
lrecucncta de los dcp6sttos; asi, se generaron dos ttpos 
de trtms•c•oncs: mtcrcstratif•cada y abrupta; ambas 
concJ•c•ones se dcscnbcn a cont•nuación . 

. 3.2 
Condictón interestratificada del poniente 

Esta cond•ciOn se presenta en los suelos que se 
ong1nar.on al pie de barrancas. donde se acumularon los 
acancos fluviales que dcscend•cron de las lomas a la 
pll:JniCIC, estos depósitos t•cnen semejanza con deltas. 
solumcntc que se cxtcndtcron hasta la arcilla del antiguo 
lago Tcxcoco, formándose lntcrcalncJoncs de arcillas 
lacustres con arenas y gravas de rio lligs 2 y 31. 
En el proceso de lorrnac16n de los suelos. el ancho de In 
lrJn¡a de estos de¡16sitos trans1ciorlJies 
1ntercstratif1CJdos V(H16 según el clima prcvJiccJcntc en 
cada época geológica, así, cuando los glaciares en las 
ba~rancas de Las Lomas se dcrritteron, a !males da la 
Tercera Glactac16n, los depósitos fluviales 
corrcspondtentcs lformados al p1e de los abamcos 
vqlctmiCOS) resultaron mucho m6s potentes y ex tensos 
que los OTigmados a ftnalcs de leJ Cuarta Glaci.JCtón, con 
mucho menor espesor de las cub1crtas de lucio. 

Consecuentemente, y generalizando, puede hablarse 
de una zona de transición intercstratificada cambiante y 
ancha al p1c de Las Lomas; esta érca contiene en sus 
partes mós profundas, dcba¡o de la llamada Capa Dura, 
depósitos caótiCOs glaciales. laháocos y lluviOglncJalcs 
caractcrizJdos por enormes bloques depositados en la 
boca de las barrancas de San Angel, del Muerto, 
Mixcoac, Tacubaya, Tarango y Rio Hondo lfig 10!. 

ARCILLA 
~LACUSTRE 

D DEPOSITOS 
ALUVIALES 

~~ .:.j TOBAS 

Fig 10 Transición inrerescracificada ancha 
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recientes, y entonces sobrcyaccn a los depósitos 
lacustres, como lo muestra la frg 3; !al es el caso de la 
cubierla de suelos negros, orgánicos, arenosos y 
limoarcillosos del Holoceno, que se extienden desde el 

DEPOSITO$ DE TRANSICION 
-lOO m 

nbcras tlcl lago histórico de los toltecas y mex1cas. 
Otra zona de transición intercstratif1cada ancha se 
exliende del valle de Cuautepec hacra el sur lfig lll. 

~ARCILLA 
~LACUSTRE 

~SUELOS 
L;;::J ALUVIALES 

r;:'7l BASAL TOS Y 
~LAPILLIS 

Fig 11 Transición interestrattficada angosta 

.3.3 
Condición abrupta cercana a los cerros 

presenta en el Peñón de los Baños. el Peñón del 
Marqués. el cerro de ia Estrella y el cerro del Tepeyac; la 
estratigralía tipica de estas zonas está rntegrada por 

Esta condición se identifica en el contacto entre los 
rellenos de la cuenca y los cerros que sobresalen de 
drcho relleno, a manera de rslotes; en este caso. los 
depósitos fluvrales al pie de los cerros son práctrcamente 
nulos, lo cual origina Que las arcillas lacustres estén en 
contacto con la roca lfig 121. Esta transición abrupta se 

la serie arcrllosa lacustre interrumpida por numerosos 

DEPOSITO$ 
LACUSTRES 

/ 

/ '1 ' \ / \ 
,,,,,./,. 1 
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\ 1 

1 

len les duros, de los materiales erosionados de los cerros 
vucmos. 

PEÑON DEL MARQUES 
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t272JARCILLA LACUSTRE ~~·~,;~¡BASALTOS Y LAPILLIS 

Ftg 12 Transtctún aúrupw de tslutc il cicpúsiros lacustres 
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de los Baños se encuentran intercalaciones de lentes 
delgados de travertmo silicificado, producto de las 
emanaciones de aguas termales; lo anterior se ilustra 
con el sondeo de cono eléctrico que se presenta en la 
ilg 13. 
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Fig 13 Sondeo de cono cléccrico cercano al Peñón de los Baños 

59 



c=J PLANICIE 

oo coNos 

~BASALTO 
~PEDREGAL 
~BASALTO 
L..:...:..J CHICHINAUTZIN 

~TARANGO 
~TERCIARIO 
~MEDIO 

VALLES 
-~ GLACIALES 

C CERRO 

f¡g 14 Geología del Pedregal del Xitle 

. . \. 
•.•• A 

®. DE.LA ESTRELLA. 

A·· .. ~ 
" (º ... § 
.... sTA.CA~INj 

. SIERRA . . •. 
. . . . . . 

.. 
. . . . . 
NOTA 

• •, El c:orle A·A' SO 
• • •presonta en la flg. 1& 

60 



.4 
Depósitos de lomas 

4.1 
Características generales 

La zona de Las Lomas está formada por las se•ranias 
que limitan a la cuenca al pontcntc y al norte, adum.:ís 
de los derrames del Xitle al SSW; en las s1erras 
predominan tobas compactas de ccrncntación variaUic. 
depOsttos de origen glac1al y aluviones. Por su parte, en 
el Pedregal del Xitle, los basaltos sobreyacen a las tobas 
y depósitos fluviglacialos más antiguos. 

4.2 
Zona poniente 

al S1erra de las Cruces. Está constituida por uban¡cos 
volcámcos, caractenzándose supcrfiCII)Irncntc pm la 
acumulación de materiales ~:moclásticos durante su 
actividad explostva (principalmente en el Phoc:cno 
Inferior) y que fueron retransportados por agua y hiolo 
en épocas posteriores. 

En la formactón de Las Lomas se obscrv;m los 
siguientes elementos llto\ógtcos. producto de cr Jpcioncs 
de grandes volcanes andcsíticos estratificados. 

Horizontes de cenizas volcánic(ls. De granoluml'tría 
variable, produc1dos por erupciones v1ulcntas que 
formaron tobas cementadas depositadas a decenas de 
kilómetros de d1stancia del cr¡'¡ter. 

Capas de erupciones pumíticas. Correspund1entcs a la 
act1v1dad volcámca de mayor violcnci.J y que se 
depositaron como lluv1a, en capas de gran uniformidad 
hasta lugares muy dist.:mtcs del crbtcr. 

Lahares. Definidos como acumulaciones CJ6tlcas dl~ 
matcnal p1roclást1C0 arrastrado luntarnontc en corriuntc~ 
lubricadas por agua. generadas por lluv1a torrencial 
inmed1atas a la erupc16n. 

Laharcs calientes. Correspond1cntcs a corramtes 
Impulsadas y lubricadas por gases calientes; son las 
menos frecuentes ya que están asociadas a crupc1ones 
paroxism1cas de extraord1nana VIOlencia; I.Js arenas y 
gravas azules son las rnás rc¡;ruscntatlvas Uc estos 
depOsitas. 

Depósitos glaciales. Caracterizados por grandes 
bloques angulosos en una matriz más fina, d•spucstos en 
forma caótica; estos depósitos generalmente presentan 
un color rosa. 

Depósitos fluvioglaciales. Producto del arrastre del 
agua que se derrite y sale del glacial; se distinguen por 
su ligera cstratiftcación. 

Depósitos fluviales. Correlncional.Jies con In formac16n 
elástica aluv1al del relleno de la cuenca del Valle de 
México. 

Suelos. Producto de la alteración de lahares y cen1zas, 
de color ro¡o y gris asociados a climas húmedos y 
áridos, respectivamente. 

Por otra parte, los depós1tos más ant1guos presentan 
fracturam1ento y fallam1ento tectónico ding1dos 
principalmente al NE. Urrcccrón que mant10nen la 
mayoría de las barrancas de la zona 

bl Pedrc¡¡al del Xitlu. Del cerro del Xitle descend16, 
hucc unos dos mil años. una extensa colada de lavas 
Unsállicas; sus numerosos flujos cul.Jr10ron las lomas al 
p1c dul volcán Ajusco y avanlaron en sus frentes hasta 
la planicrc lacustre entre Tlalpan y San Angel. Las lavas 
descendieron sepultando dos importantes valles 
antiguos: uno en el Sur. que se diugía anteriormente a 
las ruantes Orotantus de Tlalnan, otro en el Norte, el 
mayor, que se extendía entre el cerro Zacalt6petl y las 
lomas de Tarango. Este llltnno valle conti1b<J con dos 
cabeceras: una on los llancos orrcntalcs del cerro de la 
p,Jirna y la otr;J en la hnrranca de La Magdalena 
Contrcras 1!19 111). A la zona cubierta por lavas. se le 
rdcnt•flcJ corno los ~cdrcgalcs de: San l\ngcl, 
San r:roncisco. Santa Ursul.:.~, Carra:;co y Pad1crna .. 
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Por olra parte, debe haber exrslido olro rmportanle 
valle aún más al Sur, entre las Fuentes Brotan tes de 
Tia/pan y la sierra de Xochrtepec; esle valle tuvo su 

'lmcera en Monte Alegre. Este alluenlc debe haber 
J sepullado durante la erupcrón del Ajusco, en el 

...... uaternarro Superior. 
Muy anteriormente a la erupción del Xitle, en el Jllinois 

lilace 200 000 arios! avanzaron grandes cuerpos de 
hielo; estos glaciares fluyeron de la barranca 
de La Magdalena Contreras hasta las partes ba¡as de la 
anlrgua planicie lacustre, acercándose a lo que hoy es 
San Angel. 

S SE' 

lndrcios de morrenas con multitud de bloques grandes 
se han encontrado en San Angel asi como en 'las 
Fuentes Brotan tes; por consiguiente, deba¡o de las lavas 
del Pedregal de San Angel deben existir importan les 
acumulaciones <.Jc morrenas y secuencias fluv¡oglaclalcs 
derivadas de su crosrón. Por otra parte, lambién puede 
asegurarse que anles de que las lavas del Xrtle cubrreran 
el srlio, esle valle fue inundado por olras coladas lávicas; 
en el corte geológico de la lrg 15 se ilustra 
esquemáticamente la estratigrafía dcscnta. 

NNW 
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1 ALUVION 
2 BASAL TOS PEDREGAL DEL XITLE 
3 BASAL TOS CHICHINAUTZIN 

"OSAS. ARENAS Y DEPOSITO$ FLUVIALES 

5 ACARREOS FLUVIOGLACIALES 
G FOnMACION TARANGO 
7 SIERRA XOCHITEPEC 

--

f¡g 15 Sección Chichinauuin-Lorms cortando el Pedregal de San Angel lcorw 11-11' de liJ lig 14/ 

4.3 
Zona norte 

Estn región corresponde a la sierra de Guadalupc; se 
integra prin:::ipalmcntc por rocas volcónrcas dacitrcas y 
andcsitrcas, en forma de Un conJunto de elevaciOnes 
dómrcas que se extrenden desde el Tepey;rc, en el SE de 
IJ srcrra. hasta la zona de 13arncntos, en el NW. [n su 
parte central, esta sierra csttl afcctad<J por un gral.Jcn 
que se cxtrcnde al NNE. formando el vollc de 
CuJutcpcc: en el extremo septcntnonl.ll de drcho grJlh.:n 
y gcn6t1cnmcntc hgJdO a él. se clcvu un volciln, cuyas 
cumb;es cros1onadtJs constituyen IJS porc10ncs más altas 
de IJ SICrrJ de Guadulupc y se dcnormna el cerro 
Tres Padres. 

El tcctonismo que ha reg1do el vulcanismo ele la srcrríl 
de Guadalupc remonta al M1occno Medio; cons1ste 
de fracluras y fallas drrigrdas al ESE. El urol>cn de 
Cuautcpec. como se dijo, ol>cdccc a un tuctu111smo 
drrrgrdo al NNE ocurrido en el Mroccno Supcrror. 
Fmatmente. un tcctonismo oncntado hJCIJ el ENE. y 

drcndo on dircccr6n con el ahncarnu.mto de la srurra 

de Sarda Catanna, afecta a la totalidad eJe la srerra de 
Guad'-!lupe en el PIJOccno Supcrror y Pleistoceno. 

Unl.l caractclislica do la src~ra de GuaUJiupe son los 
polen tus dcpós1tos de tobas amJriiiJs que cubren 
los prc5 de sus numerosas elevaciOnes en formJ de 
abJn1cos aluv1ales. EstJS tobas consisten de estratos de 
vrdno pumítlcO fino a grueso; sor1 los productos de las 
crupc1oncs vrolentas que generaron la srcrra de 
las Cruces durantu el M1occno y Ple~stoccno lnfer1or. 

Durdntc el Ple1~toccno Mctho y Supe(lor, IJs 
o<:>cd~CIOnc~ climátiCOS r>rodu¡eron pcflodos ylaciJlcs e 
ulleryi.Jt:IJics, que somct1cron a la sierra de Guadalupc a 
Ciclos de cros16n pluv1al y cóhcll, formándose pequcilos 
lfl:p6situs de t..~luv1oncs y locss. Finalmente, al azolvarsc 
1;¡ cuenca de México a cunsecucncra de la formación 
dr: 1;¡ sierra do Chichinaut¿in, la srcrra de GuaUalupe fue 
rodeada por dcp6s1tos aluvl.:llc::; y lacustres en el sur, 
c::;tc y nurte; de estos depU:.;1tos emerge esta sierra hoy 
como isla. 
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3 
Zona do lomas 

En la formación de Las Lomas se observnn los 
siguientes elementos lltol6g1cos, producto de erupciones 
de los grandes volcanes andesiticos estratificados de la 
sierra de las Cruces: 

• Horizontes de cen~zas volcónicus. 
• Capas de erupc1ones pumiticas. 
• Lahares 
• Avalanchas ard1entcs. 
• Depósitos glaciales. 
• Depósitos fluvioglac1ales. 
• Depósitos fluviales. 
• Suelos. 

Eventualmente se cncucntrun rellenos no 
compactados, utilizados para n1velar terrenos cerca de 
las barrancas y tapar accesos y galcríus de minas 
antiguas 

Todos estos rn.Jtcrialcs presentan condiciones 
Irregulares de compac1Ciat.l y ccmcnléJción, que 
determinan la estabilidad de las cxcilvacioncs en esta 
zona: por ello, exceptuando a los cortes en lahares 
compactos. en los dem.Js depós1tos pueden desarrollarse 
mecan1smos de falla. 

Tobas y laharcs frí:lcturados. Estos mJtCri<Jlcs pueden 
presentar fracturcJ~ en Unccc10ncs concurrentes que 
generan bloques potencialmente inestables. estos 
bloques pueden activarse bajo la acc1ón de un sismo o 
por efecto de la alteración de las superf1c1es de 
fracturamicnto, al estar somClldL!s a un humcdccunicnto 
producto de l¿¡ mflltrución de cscurrimtcntos no 
controlados. En algunos casos. lns fallas locales en la 
superficie del corte podrían generar taludes invertidos de 
estabilidad precaria. 

Un aspecto significattvo de las tobas, es que algunas 
de ellas son muy rcststcntcs .JI mtcrnpcnsrnu y que 
incluso endurecen al exponerse al ambtentc nuentras que 
otras son f~cilmente dcgradnblcs y eros1onables. 

Depósitos de arenas pumfticas y lahares de arenas 
azules. Estos suelos est~n en estado sem1compacto y se 
mant1enen en taludes verticales debido principalmente a 
la cohes1ón aparente generada por la tensión 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 depósitos glaciales y 
fluvioglaciales. Estos depósitos presentan una 
compacidad y cementación muy err~tica, por lo que la 
erosión progresiva de origen cólico y fluvial tiende a 
generar depósitos de talud creciente. que sólo detiene su 
avance cuando alcanzan el ~ngulo de reposo del suelo 
granular en estado suelto. 

De la descripción anterior se concluye que los 
prmcipales agentes de activación son el agua y el viento, 
por lo cual es necesano proteger estos materiales contra 
un 1ntempensmo prolongado. 

Basaltos. Son los pedregales generados por el Xitle 
lfig 151. formados por coladas l~v1cas que presentan 
Utscontinutdadcs como fracturas y cavernas. 
eventualmente rellenas de escoria. La estabilidad de 
excavac1ones en estos basaltos debe analizarse en 
función de los planos principales de fracturamiento y no 
de la rcststcncia intrínseca de la roca; en el caso de 
cavernas grandes debe estudiarse la estabilidad de los 
techos. En la exploración geotécnica de esta zona tiene 
rn<Js valor el reconoctmicnto geológico detallado y la 
pcrforact6n controlada con martillos neumáticos en 
mayor número de puntos, que la obtención de muestras 
con barriles de diamante y rnáqumas rotatorias. 
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ZONIFICACION 
.GEOTECNICA 

En este capitulo se present<J la zonificactón del área 
urbano basada en las propredades de compresrbilidad y 
reststencta de los depósttos característicos de lo cuenca: 
lacustr.cs. aluviales y volcánicos; en la fig 16 se presenta 
una zonificación actualizada que sigue los lineamientos 
presentados por Marsa! y Mazari en 1959 l•ef 31. 
Durante el estudio de una linea especifica del Metro, 
esta zonificación debe consultarse para def1nir en forma 
preliminar los problemas geotécnicos que se pueden 
anticipar, relacionados con el d1seiio y construcción de 
las eslac1ones y tramos inlermedios. La zonificac16n se 
complementa con inform¡¡ción estratigráfica 1íp1ca, lo 
cual pcrmrtrrá desarrollar las srguientes etapas 1nrcialcs 
del estudio: 

• Rcaltz.Jr un análisis prcltmrn.Jr de las condtcioncs de 
cstabdtdad y comportamtcnto de la estructura duruntc 
IJ construcción y lunctonamiento de In línea; JSÍ 

podrán tdentificarsc IJs altcrnJtivas de soluctón 
fuctiblc a cstudt;:n durante el dtsciio dellntttvo. 

• Planear la campar-l.J de cxplor(lción, tdcnllftcando los 
stltos donde eventualmente puedan prcscnt.Jrsc 
condiciones cstr~tlart.Jf¡c;:.¡s cornp!cjéls. 

• Establecer lns técnicas de exploración y muestreo 
apl1cab!es en cada tramo de la linea. 

. 1 
Zona del Lago 

E~IJ _zonJ se carilctcnza por los grandes espesores de 
arcillas blandas de alto compresrbdid¡¡tJ llrg 171. que 
subyacen a unJ costra cndurccidJ supcrlic1<JI eJe espesor 
v¿mablc en cada sit10, dependiendo de la locall7acr6n e 
h1storio de cargas. Por ello, la zona del lago se ha 
dividido en tres subzonas t:ltendiendo a la nnportJnc..:iil 
rc!at1vJ de dos factores indcpcndtcntes: al el espesor y 
propiedades de la costra supcrftc1al, y lJI la consol1daci6n 
induc1da en cada s1t10. 
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1.1 
Lago Virgen 

Corresponde ni sector orrcnte del lago, cuyos suelos 
práctrcamcntc han mantenido sus p10picc.üHJcs 
mecánicas desde su formación; sm cmb.Jrgo, el rcciuntu 
desarrollo de esta zona de la c1udad. está incrementando 
las sobrecargas en la supcrl1c1e y el bombeo profundo. 

La cslriltryraria tipicJ de la sub¡ona Lago Virgen l 

de la Capa Dura se ilustra en la f1u Hl; en la tabla 1 
prcsenlLJn las propiedades mcdws de los estratos. 

Estrato' 

Costra superf1c1al 

Serie arcillosa superior 

Serie arcillosa rnfcnor 
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Fig 18 Sondeo de cono cléctnco en !J suiJzona Lago V~rgen 

TABLA 1. ESTRATIGRAFIA Y PROPIEDADES. LAGO VIRGEN 

[SJ,Jl:Sür, t . en c. en 
Cll In 11m 1 1 /¡ 11: 

l. O a 2.!1 1.4 l. O 

38 a 40 1.1~ 0.5 a 1.0 

1 " 2 o" 10 
1!> a 30 1.25 3a4 

• En orden de ilPllrtcc6n a parlu de la supcrh¡;rc. 
• • L<l rnlorm.Jct6n dcsporublc es muy lmuraUu. lo::. p.:.u~mclros prc:..cni.JOos couc:;pond1!1l n pruebas lflllKI.Jlcs CU. 

%. en 
grudo~ 

20 

25 a 36 
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1.2 
Lago Centro 1 

Está asociada al sector no colomal de la ciudJd, que 
se desarrolló desde principiOS de este siglo y l.a estado 
su1cto a las sobrecarg;¡s gener;¡das por construcciones 
pcquorias y mcdian.Js, lns prop1cdadcs mcc6nicas del 
subsuelo en esta subzona representan un<J condición 
mtermedia entre Lago V~rgen y Lago Centro 11. 

Las características estratigráficas propias de esta 
subzona se presentan en la tabla 2. y en la fig 19 la 
rcsistcnci;¡ del cono eléctnco de la sene arcillosa 
superior; es .mtercsantc comparar esta figura con la 
lig 18, para observar el incremento de resistenc1a 
onginado por las sobrecargas. 
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Fig 19 Sondeo úc cono elcctnco en la subzona del Lago Centro 1 

TABLA 2. ESTRATIGAAFIA Y PROPIEDADES, LAGO CENTRO 1 

Eo.pcsor. t. en e, en 
en m ti rn3 t/m' 

4 (J 6 1.6 4 Costra superficial 25 

Scr•c arcillosa super•or 20 " 30 1.2 1 " 2 
Capa dura·· 3 a G 1.5 a 1.6 O a 10 25 a 26 

Scnc arcillosa inferior 8 a 10 1.3 a 1.35 5a8 

• En orden de npJrtctón J parltt Uc IJ supcdtt.IC 
•• LJ tnlormact6n dtspontble es muy lim1l.Jd<l, lo:; p.tr:,mct!os p•cscnt.:uJos corresponden J pruebas tuax1Jlcs CU. 
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1.3 
Lago Centro 11 

Esta subzona corresponde con la antigua trilza de la 
Ciudad. donde la hrstoria de cargas aplicadas en 
la superlrcre ha sido muy variable; esta situación ha 
provocado que en esta subzona se encuentren las 
sigu1en:cs condJcJones extremos: a} arcillas fuertemente 
consolidadas por electo de rellenos y grandes 
sobrecargas de construccJoncs aztecas y colomalcs, 
bl arcillas blandas. asociadas a lugares que han alojado 

RESISTENCIA DE PUNTA q,. kg/cm' 
' ' o 

1\ 
fiV/I.N\1 ((IN 1\ll()CA 

5 í 
" 

' _____,. 

~laws y jardines durante largos penados de tiempo, y el 
arcillas muy blandas en los cruces de antiguos canales. 
Asrmrsmo, el intenso bombeo para surtrr de agua a ,. 
ciudad se rclle¡a en el aumento general de la resiste 
de los estratos de arcillas por efecto de la consolrdacov" 
inducida, como se observa en la fig 20, que conviene 
comparar con la 18 y 19; en la tabla 3 se resume la 
estratigrafía característrca de esta subzona. 
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F1g 20 Sondeo de cono elcctrico en IJ subzona 
del Lago Cent10 1/ Fig 21 Estratigrafía típica en la wna de transición alta 

TABLA 3. ESTRATIGRAFIA Y PROPIEDADES, LAGO CENTRO 11 

Espesor. -(. en c. en Jt. en 
Estrato' en m t/m3 t/m7 grados 

Costra supcrflcwl 6 a 10 l. 7 4 25 

Scnc arcillosa superior 20 J 25 1.3 3 

Capa dura'· 3o5 1.5 a 1.6 O a 10. 25 a 36 

Scnc arcillosa mlcr10r GaU 1.3a1.4 6 a 12 

• En 01dcn de <Jp,111Crón l.l p.Jitn de I.J supcdrcrc 

•• L.J mlormac10n d15pombtc es muy lnnrlad<J; tos p<ll~rnc\ro5 p1c:x:n1 .. ulos coucspondcn <l pruebas tua.-.ratcs CU. 
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2 
::ona de Transición 

2 
.1tc Jtificada del poniente 

Es la franja comprendid¡¡ entre las zonas del l¡¡go y de 
.as Lomas; en esta zona se ¡¡ltcrnan cstmtos arcillosos 
epositados en un ambiente lacustre con suelos gruesos 
-o origen aluvial, dependiendo sus espesores de las 
·ansgresiones y regres1ones que experimentaba el 
otiguo lago. 

La frontera entre las zon<Js de transición y del lago se 
cfini6 dor:~de desaparece liJ serie arcillosa mferior, que 
:>rrespondc nproximadmncntc con la curvJ de nivel 
onda la Capa Dura está il 20 m de profundldild 
ospecto al n1vel med1o de la plan1cie. 

ConvJcnc d1v1dir esta tmns1ci6n en subzonas, en 
Jnción de la cercanía a Las Lomus y sobre todo del 
Jpesor de suelos relativamente blandos; se identifican 
si las trans1ciones alta y ba¡a, que se deswben a 
ontinuaci6n. 

al Transición Alta. Es la subzona de trans1c1ón más 
róxima a Las Lomas; presenta irregularidades 
stratigráficas producto de los depósitos aluv1ales 
ruzados; la frecuencia y disposición de estos do>J6Sitos 
cpendc de la ccrcaniu a antiguas barrancas. Oajo estos 
lJtcrinlcs se encucntrnn cstrJtos arcillosos que 
-ob· -.en a los depósitOs propios de Las Lomas 

L .. rntigrafíJ comúnmcnle encontrnda tiene las 
·/ 

aracterist1cas anotadas en la tabla 4 ff¡g 221. 

f1ESISTENCIA DE PUNTA q,. kg/cm' ·· 
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F1g 22 Sondeo de cono eléctrico en la subzona de 
transiCión alta 

TABLA 4. ESTRATIGRAFIA Y PROPIEDADES. TRANSICION ALTA 

Espesor. ¡, en e, en !lf, en 
Estrato' en rn t/m3 t/m' grados 

:ostrJ superficial u J 10 l.G 10 20 

·uclos blando::; 4 a G 1.3 5 o 

[n otdcn Uc ,lnJrrcr6n a p,ulu 1Jt: 1,1 !.oupr:rlrcrr.. 

68 



bl Trans1c16n GaJO. Corresponde a la tr~JnSlCIÓll vecma 
a la zona del lago; aquí se encuentra la sane arcillosa 
supenor con intercalaciones de estratos limoarcnosos de 
or1gcn aluv1al. que se depostlüron durante las 
regresrones del antiguo lago. Este proceso dro origen o 
una estratificocrón compleja, donde los espesores y 
propredades de los materiales pueden tener varracrones 
Importantes en cortas d1stanc1DS, dcpendl(mdo de lu 
ubiCOCIÓn del Sitio en estudio respecto a los cornuntes de 
ant1guos ríos y barrancas. 

Por lo Jfltcrlor, puede decirse que las ccJracteristicus 
estratrgrálrcas de la parle superior de la lransrcr6n ba1a 
son Similares a lu subLOn<J del Lugo CL'ntro 1 o Cent1o 11, 
ten1cndo en cucntcJ que: al la costrcJ superilc1al cstj 
lormada esencialmente por dep6srlos aluviales de 
capacrdad de carga no unilorme, bl los matcrroles 
cornpr.cs1bles se ext1cnden ún1camcntG u prolundid<.H.ks 
móximü:j d(!l orden de vcmtc metros. el cx1slc 
interestratificac16n de ilfCIIlas y suelos hmoarcnosos. y 
dl se presentan mantos coluados. 

En la l1g 23 se muestran los resullilUos de un sonUeo 
de cono caractmistlco de csw subLonJ . 

. 2.2 
Abrupta cercana a los cerros 

Es lJ trans1ci6n entre la ¿onJ. del lago y cerros ill!>laUos 
c01no el del PeñOn de los fJJños. en la que arcillJS 
lucustrcs están mtercalad¿¡s con numerosos lentes rJc 

'matenulcs croslonudos de los cerros y ha:;ta lc.:ntcs 
delgados de travertino sdicilicado. LJ lig. 13 se ilusl:a la 
complejrdad eslraligráfrca de una de es\as :ran:;iciones. 
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r19 23 Sondoo de cono cli:ctnco en /¡¡ subLona da 
uansición baja 
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1 INTRODUCCIÓN 

Una cimentación se considera satisfactoria, si no transmite 
al subsuelo presiones que excedan su capacidad de carga o que 
provoquen excesivos asentamientos. Sin embargo, ciertos tipos de 
cimentaciones que pueden ser totalmente aceptables desde los dos 
puntos de vista anteriores, pueden ser también extremadamente 
difíciles de construir, o su construcción puede provocar asentamientos 
excesivos en las estructuras vecinas. Por lo tanto, la elaboración y el 
diseño de un buen procedimiento de construcción de la cimentación, 
deberá considerarse como un factor importante, y en ocasiones 
decisivo en la solución final de la cimentación que se adopte. 

11 EXCAVACIONES 

La mayoría de las estructuras que se construyen son 
cimentadas por debajo de la superficie del terreno, lo cual implica 
realizar excavaciones cuya profundidad depende del tipo de 
cimentación elegida, así como de las premisas geotécnicas que deba 
cumplir. 

Son varios los factores que deben tomarse en cuenta para 
realizar una excavación. A continuación se describen los aspectos 
más importantes. 

Excavaciones con talud 
La condición principal para realizar este tipo de 

excavaciones es que exista suficiente espacio en las vecindades 
donde se ejecutará la excavación para desarrollar los taludes con la 
inclinación que se obtenga de los análisis; esta inclinación es función 
del tipo y propiedades mecánicas del suelo o roca, de la profundidad 
de excavación y del tiempo que la excavación debe permanecer 
abierta. 

Tipos de falla de taludes 
Los tipos de falla más frecuentes que se presentan en los 

taludes de una excavación, son los siguientes: 
• Fallas por rotación 
• Fallas por deslizamiento o traslación 
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En el primer caso, se define una superficie de falla curva a 
lo largo de la cual ocurre el movimiento del talud; esta superficie forma 
un a traza con el plano del papel que puede asimilarse, por facilidad y 
sin grandes errores, a una circunferencia. 

En el segundo caso, la falla ocurre a lo largo de superficies 
débiles en el cuerpo del talud, o en su cimentación, las cuales suelen 
ser horizontales o muy poco inclinadas respecto a la horizontal. 

En la figura 1 se representa la nomenclatura usual en 
taludes simples, así como los diversos tipos de fallas. 

Corona del talud 

Cuerpo del H Altura 
talud del talud 

~ex_ ___ _ 

Terreno de 
cimentación 

{a) (b) 

Fig. 1 Nomenclaturas y fallas en el cuerpo de. taludes 

(a) Nomenclatura 

-- / 
/ 

(b) Fallas por rotación: 1 Local, 11 Por el pié del talud, 111 De base 
(e) Falla por traslación sobre un plano débil. 

Análisis de Estabilidad 
Dependiendo la forma como se considere la longitud de la 

masa deslizante de un talud, el problema de estabilidad se puede 
resolver tomando en cuenta el efecto bidimensional o tridimensional. 

Análisis Bidimensional 
Generalmente los análisis _ normales de estabilidad se 

consideran como un problema bidimensional; es decir, la longitud de la 
masa deslizante se considera tan grande que los efectos en la zona 
lateral del talud se desprecian. Sin embargo, despreciar los efectos de 
las zonas laterales del talud es un tanto conservador, por lo tanto este 
criterio se justifica cuando las excavaciones son muy largas- en 
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. · 
comparación con la profundidad de las mismas, es decir taludes cuya 
longitud sea de 3 a 4 veces mayor que su altura . 

Para encontrar la inclinación estable de los taludes, a 
continuación se presentan los diferentes criterios de análisis de 
estabilidad de taludes, en función del tipo de suelo. 

Taludes en arena. 

La estabilidad de un talud en suelo puramente friccionante, 
(e= O y cpD:;toOQ), tal como una arena limpia, es una consecuencia de la 
fricción que se desarrolla entre las partículas, por lo cual, para 
garantizar la estabilidad, bastará que el ángulo del talud sea menor 
que el ángulo de fricción interna q, del material, que en una arena seca, 
suelta y limpia, se acerca mucho al ángulo de reposo. 

Si el ángulo e de inclinación del talud es muy próximo a cp, 
·-• los granos de arena próximos a la frontera del talud, no sujetos a 

ningún confinamiento importante, quedarán en una condición próxima 
a la de deslizamiento incipiente, que no es deseable por ser el talud 
muy fácilmente erosionable por el agua y el viento. 

La experiencia ha demostrado que si se define un factor de 
seguridad como la relación entre los valores de la tangente de los , 
ángulos e y q, ( F.S.= tan q, 1 tan e ), basta que tal Factor sea del orden 
de 1.1 a 1.2 para que la erosionabilidad superficial no sea excesiva. 

El Método Sueco 

Bajo el título genérico de "Método Sueco", se comprende 
todos los procedimientos de análisis de estabilidad de taludes respecto 
a falla por rotación en los que se considera que la superficie de falla es 
cilíndrica. Este Método fue propuesto por el profesor Fellenius en 
Suecia hacia fines de los años treinta, por lo que también se le conoce 
como el Método de Fellenius 

Existen varios procedimientos para aplicar este método a 
los distintos tipos de suelo, a fin de ver si un talud específico tiene 
garantizada su estabilidad. 
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Suelos "puramente cohesivos" ( ~ = O y e * O ) 

En este caso el talud está constituido por un material 
homogéneo con su suelo de cimentación y en el cual la ley de 
resistencia al corte puede expresarse como: 

S=c 

Donde e es la cohesión del material. Para este caso, el Método 
puede aplicarse según un procedimiento sencillo propuesto por A. 
Casagrande. La descripción que sigue se refiere a la figura 2. 

1 
1 

1 

o ,.,... __ 
11· --- R 1 . ......_ 

1 . --
1 ' 8 --/- 1 

R/ ¡--d---4 
1 . 

1 1 

Fig. 2 Aplicación del "Método Sueco" a un talud puramente cohesivo 

Considérese un arco de circunferencia de centro en O y 
radio "r". La masa del talud que se movilizará, si esa fuera la superficie 
de falla, aparece achurada en la figura y puede considerarse que las 
fuerzas que tienden a producir el deslizamiento de la masa de tierra, 
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llamadas fuerzas actuantel>, son el peso del área ABCDA. El momento 
de esas fuerzas en torno a un eje normal que pasa a través de O, 
llamado "Momento Motor" será: 

Mm=W.d 

Las fuerzas que se oponen al deslizamiento son los efectos 
de la "cohesión" a lo largo de toda la superficie de deslizamiento 
supuesta; así, el momento de esas fuerzas respecto al eje de rotación 
con centro en O, llamado "Momento Resistente", será: 

Mr = c.L.r 

En el instante de falla incipiente, se cumple que: 

Mm=Mr 

Y así se define un Factor de Seguridad como: 

F:S: = Mr 1 Mm = c.L.r 1 W.d 

La experiencia permite considerar un valor de 1.5 como un 
valor del Factor de Seguridad compatible con una estabilidad práctica 
razonable para taludes de corto plazo. 

Por supuesto, no está de ningún modo garantizado que la 
superficie de falla escogida sea la que represente las condiciones más 
críticas del talud bajo estudio, (círculo crítico). Siempre existirá la 
posibilidad de que el Factor de Seguridad resulte menor al adoptar 
otra superficie de falla. Este hecho hace que el procedimiento descrito 
sea un método de tanteos, en el cual deberán escogerse diversos 
círculos de falla con otros radios y centros y ver que el Factor de 
Seguridad mínimo no sea menor que un cierto valor especificado, (que 
en el caso de taludes temporales puede ser, como ya se dijo, de 1.5) 
antes de dar el talud por seguro. 

Anteriormente, cuando los cálculos se hacían "a pié", era 
recomendable encontrar primero el círculo crítico que pasara por el pié 
del talud y posteriormente el crítico que pasara por la base. Hoy en día 
existen paquetes o soluciones de software para usar en las PC's 
personales, para encontrar el Factor de Seguridad mínimo en unos 
cuantos minutos. 
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Sin embargo, hay que conocer muy bien las premisas y las 
hipótesis bajo las cuales se desarrollaron esas soluciones de cómputo 
disponibles en las "tiendas", para no aplicar algún paquete que no 
represente las condiciones reales del talud que deseamos analizar, 
pues esto sería sumamente peligroso. · 

En la práctica, existe el método propuesto por Taylor en 
1948 que se ilustra en la figura 2a, en la que se observa que para 
suelos puramente cohesivos, partiendo de valores como el ángulo de 
inclinación del talud, la cohesión "e", el peso volumétrico del suelo 
cohesivo y y la altura del talud "H", puede tenerse una idea 
razonablemente precisa acerca del valor de Factor de Seguridad. 
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Fig. 2-a Método de Taylor para definir la estabilidad de 
taludes en suelos cohesivos 

Suelos con cohesión y fricción ( e * O, ~ * O ) 

En este caso el talud está excavado y cimentado sobre un 
suelo que tiene una ley de resistencia al esfuerzc cortante del tipo: 

7 



s =e+ a. tan~ 

Donde e es la cohesión, cr es el esfuerzo vertical efectivo y 
~ el ángulo de fricción interna del suelo. 

El procedimiento en el que se basan los programas de 
cómputo para el análisis de la estabilidad, es el de las "dovelas", el 
cual se expone a continuación. 

Definido un círculo de falla, la masa de suelo deslizante se 
divide en dovelas o ''tajadas" verticales, del modo mostrado en la 
figura 3. El número de dovelas, cuando el análisis es "a pié", queda a 
elección del analista; es evidente que a mayor número de dovelas, el 
análisis es más confiable. Sin embargo esta situación ya viene definida 
en los paquetes de cómputo actuales y dichas soluciones ya 
consideran dovelas muy delgadas para lograr una buena precisión. 

(a) 

Fig. 3 -a Procedimiento de las "dovelas" para analizar la estabilidad de un 
talud 
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Fig. 3 b Procedimiento de las "dovelas" para analizar la estabilidad de un 
talud 

El equilibrio de cada dovela puede analizarse como se 
muestra en la parte b de la figura 3, W¡ es el peso de una dovela de. 
espesor unitario. Las fuerzas Ni y Ti son las reacciones normal y 
tangencial del suelo a lo largo de la superficie de deslizamiento Li. Las 
dovelas adyacentes a la estudiada ejercen ciertas acciones sobre 
ésta, que pueden representarse por las fuerzas normales P1 y P2 y por 
las tangenciales T1 y T2. 

En el procedimiento de Fellenius se hacen las siguientes 
hipótesis: 

• La superficie de falla es cilíndrica 
• El prisma deslizante se desplaza como cuerpo rígido girando 

sobre el eje del cilindro (centro del círculo). 
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• Cada dovela funciona independiente de sus vecinas, esto 
significa que el efecto de las fuerzas P1 y P 2 se contrarresta, 
es decir se considera que esas dos fuerzas son iguales 
colineales y contrarias. Asimismo, se acepta que el momento 
producido por las fuerzas T1 y T2 es despreciable. Esto 
equivale a considerar que Ni y Ti equilibran a Wi. 

• La resistencia al esfuerzo cortante se moviliza por completo y 
al mismo tiempo en toda la superficie de deslizamiento. 

• El Factor de Seguridad del conjunto de dovelas es el 
promedio de los valores de todas las dovelas. 

El coeficiente Ni/~Li se considera una buena aproximación 
al valor de cri, presión normal actuante en el arco ~Li. Con este valor 
de cri puede entrarse a la ley de resistencia al esfuerzo cortante del 
suelo de que se trate, (parte e de la Figura 3) y determinar así el valor 
s; que es la resistencia al esfuerzo cortante que se supone constante a 
lo largo del arco ~Li. 

El momento motor debido al peso de las dovelas puede 
calcularse como: 

Mm= r 1 L Til 

Puede observarse que la componente normal Ni del peso 
de la dovela, no produce momento dado que esta fuerza pasa por O, 
centro del círculo de falla. 

El momento resistente es debido a la resistencia al 
esfuerzo cortante s; que se desarrolla en la superficie de deslizamiento 
de cada dovela y vale: 

Mr = r.L.S;.~ Li 

Calculados el momento resistente y el momento motor, 
puede definirse el factor de seguridad como: 

F.S.=Mr/Mm=LS;.~l;/L IT; 1 
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La experiencia ha demostrado, al igual que en el caso 
anterior, que una superficie de falla que resulte con un F.S. mayor o 
igual a 1.5, es prácticamente estable. 

El método de análisis consistirá igualmente de un 
procedimiento de tanteos hasta encontrar el círculo crítico. Estos 
tanteos actualmente los hace el programa de cómputo, de manera que 
es sumamente rápido obtener el Factor de Seguridad mínimo del 
talud. 

La presencia de flujo de agua en el cuerpo del talud, ejerce 
una influencia importante en la estabilidad de este y debe ser tomada 
en cuenta. En este caso, es necesario realizar la red de flujo para 
conocer las presiones de agua U; que actúan en cada dovela y efectuar 
el cálculo del Momento Hesistente M, considerando las presiones 
efectivas, es decir, habrá que considerar la ley de resistencia al corte 
como: 

S;= e+ (cr;- U;) tan $ 

Asimismo, es de tomarse en cuenta para el Momento 
Motor, las fuerzas de filtración que actúan en el cuerpo del talud 
debido al flujo de agua. 

En el caso de los taludes que forman ·parte de· 
excavaciones temporales, en general, para realizar las excavaciones 
para la cimentación de :éls estructuras bajo el nivel freático, se hace 
necesario el abatimiento de éste, eliminando así la influencia del flujo 
de agua en la estabilidad del talud. Por esta razón no se entrará en el 
detalle de este análisis. 

Suelos estratificados 

Frecuentemente se presentan en la práctica taludes 
formados por diferentes estratos de suelos distintos, que pueden 
idealizarse en forma similar al caso de la figura 4. 
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Fig. 4 Aplicación del Métt,do Sueco a taludes en suelos estratificados 

Ahora puede realizarse una superposición de los casos 
tratados anteriormente. En la figura 4 se suponen tres estratos: el 1, 
formado de material puramente friccionante, el 11, por material 
cohesivo friccionante, y ellll formado por suelo puramente cohesivo. 

Puede considerarse a la masa de suelo deslizante, 
correspondiente a un cí1·culo supuesto, dividido por dovelas, de modo 
que ninguna base de dovela caiga entre dos estratos, a fin de lograr la 
máxima facilidad en los cálculos. Actualmente los programas de 
cómputo resuelven esta srtuación. 

El peso de cada dovela ahora debe obtenerse en 
sumandos parciales, multiplicando la parte del área de cada dovela 
que caiga en cada estrato, por el peso volumétrico correspondiente. 

Las dovelas cuya base se localiza en los estratos 1 y 11, 
deberán tratarse según el método de Fellenius. La zona 
correspondiente al estrato 111, debe tratarse de acuerdo a lo 
mencionado en el inciso de "suelos puramente cohesivos". 

Los momentos motor y resistente totales se obtienen 
sumando los parciales calculados para cada estrato y con ellos puede 
obtenerse el Factor de Seguridad correspondiente al círculo de falla 
elegido. Se harán los suficientes tanteos para definir el valor mínimo. 
Nuevamente se insiste en que estos tanteos se hacen a través de los 
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programas de cómputo actuales. Al igual que en los casos anteriores, 
el F.S. no deberá ser menor de 1.5 

Análisis Tridimensional 

Como se mencionó anteriormente, los análisis de 
estabilidad de taludes, generalmente se consideran como un problema 
bidimensional, es decir, se desprecia el efecto de las caras laterales 
de los taludes, al considerar una longitud de la masa deslizante 
grande. Sin embargo, en la realidad hay veces que la masa deslizante 
tiene siempre una longitud finita y definida, y las fuerzas resistentes 
que se generan de las caras laterales del talud adquieren importancia, 
ya que aumentan la resistencia contra el deslizamiento. Esta situación 
se presenta cuando la longitud del talud es menor que 3 a 4 veces la 
altura del mismo, por lo que bajo estas condiciones, es conveniente 
realizar un análisis de tipo tridimensional. 

Suelos puramente cohesivos ( ~ = O y e * O ) 

Para este caso existe un método que permite analizar la 
estabilidad de un talud en forma tridimensional, el cual consiste en 
determinar el momento resistente adicional que aportan las caras 
laterales, respecto a la resistencia total de la masa deslizante, 
considerando el efecto de la cohesión e de dichas caras, es decir, 
como si el talud fallara como un cuerpo rígido cilíndrico con sus bases 
planas. La expresión para obtener el momento resistente adicional 
será: 

Mra = 2 I: h; b; C; r;l B 

Donde h; b; es el área de la pared del estrato considerado, 
"e" es el valor de la cohesión del material de cada estrato y "r;" es el 
radio al centroide de la pared de cada estrato de suelo. En la figura 5 
se muestran cada uno de esos parámetros. 



Fig. 5 Falla de un talud tridimensional en suelo cohe$ÍVO 

Obteniendo el momento resistente adicional debido a las 
fuerzas resistentes que se generan en las caras laterales de la masa 
deslizante, el Factor de Seguridad por el efecto tridimensional vale: 

F.S. = [ Mr bidim. + (2 L h¡b¡C; r¡/ 8)] 1 Mm bidim 

Suelos con cohesión y fricción ( e * O , ~ * O ) 

Al igual que en los suelos cohesivos, en este tipo de 
suelos, el método propuesto para analizar la estabilidad de un talud en 
forma tridimensional, consiste en determinar el Momento Resistente 
adicional que aportan las fuerzas resistentes en las caras laterales, 
respecto a la resistencia total de la masa deslizante. Las fuerzas que 
se oponen al deslizamiento en las caras laterales son los efectos de la 
cohesión "e" y del ángulo de fricción interna T del material; por lo 
tanto, el momento producido por esas fuerzas será: 
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Mra = 2 I (h;b;C;r; + y h; ko; tan ~; ) 1 8 

Donde y es el peso volumétrico del material, "h;" es la 
distancia vertical del centro del círculo al punto medio del estrato, "ko" 
es el coeficiente de empuje en reposo, "cf el ángulo de fricción interna 
del material. En las figuras 6 y 7 se ilustran los parámetros antes 
mencionados. 

o 

Fig. 6 Falla de un talud tridimensional cohesivo friccionante 

·' 
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Fig. 7 Vista frontal del talud, análisis tridimensional 
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Definido el Momento Resistente adicional, debido a las 
fuerzas resistentes que se generan en las caras laterales de la masa 
de suelo deslizante, el Factor de Seguridad por el efecto tridimensional 
será: 

F.S. = [ Mr bidim + 2 L (h¡b¡C;r¡ +y h¡ ko¡ tan~¡) 1 B ] 1 Mm bidim. 

Efectos sísmicos en la estabilidad de taludes 

Para que un talud tenga resistencia dinámica contra 
deslizamiento por sismo, debe tener un Factor de Seguridad mayor 
que la unidad contra falla estática. En el análisis de estabilidad bajo 
sismo, las propiedades mecánicas de los suelos serán las obtenidas a 
partir de pruebas de laboratorio dinámicas, que generalmente son 
mayores que las propiedades obtenidas mediante pruebas estáticas. 
Sin embargo, la resistencia al corte puede reducirse 
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considerablemente debido :a la generación inmediata de las presiones 
de poro en la masa del suelo provocadas por el sismo. 

Para el caso de excavaciones temporales, se considera 
que hay abatimiento de las presiones de poro del suelo durante la 
excavación, bajo estas condiciones los efectos de la disminución de la 
resistencia al corte pueden ser poco significativos. Así, el método de 
análisis que se considera a continuación, es un método simplificado 
que permite llegar rápidamente a conclusiones razonables ante la 
presencia de los sismos. 

El método consiste en determinar el Momento Motriz 
Sísmico "Mms", el cual está dado por la expresión: 

Las fuerzas "1¡" son las fuerzas de inercia producidas por la 
acción del sismo sobre la masa de suelo, y valen: 

Donde C. es el coeficiente sísmico, que depende de la 
región geográfica donde se excave el talud. Para zonas de sismicidad 
moderada puede conside:rarse: 0.06 ~e~ 0.12 Por tanto: · 

Mms = e ~ f; d, = e ~ W; d; 

'W;" es el peso de cada estrato y "d;" es la distancia vertical entre el 
centro del círculo de falla y el punto medio del estrato considerado. En 
la figura 8 ~ pueden observar los parámetros mencionados. 
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Fig. 8 Efectos cjel sismo en la estabilidad de un talud. 

Finalmente, el Factor de Seguridad contra deslizamiento 
del talud, tomando en cuenta el efecto sísmico será: 

F.S. = M resiste11te 1 ( Mmotnz + C ¿ W; d;) 

Efecto de una sobrecarga en la estabilidad de taludes 

En el análisis de estabilidad de taludes es muy importante 
tomar en cuenta la presencia de sobrecargas sobre la corona del 
talud, estas sobrecargas pueden ser del tipo de cargas permanentes 
de una cimentación vecina, de un almacenamiento o bodega vecinos o 
del peso propio del equipo de construcción que transita sobre el 
hombro del talud. 

Sobrecarga por cimentaciones vecinas 

Deberá revisarse cuál es el tipo de cimentación sobre el 
que se sustentan las estructuras vecinas al talud, las cuales pueden 
ser zapatas aisladas, zapatas continuas, cajones de cimentación o 
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incluso cajón de cimentación con pilotes. En el caso de los pilotes, la 
estabilidad del talud será poco influenciada, ya que los pilotes de las 
estructuras vecinas transmiten la carga vertical a estratos de suelo 
más profundos. 

En las figuras 9a, 9b, 9c y 9d, se muestran las 
posibilidades de la presencia de sobrecargas. En el primer caso, la 
sobrecarga transmitida por zapatas aisladas o continuas, produce un 
momento adicional al Momento Motriz que proporciona la masa de 
suelo. El Momento por esta sobrecarga "Ms", puede valuarse como: 

Las literales tienen el si~nificado mostrado en la figura 9a. 
La carga "q" puede darse en ton/m o en ton/m según sea la zapata 
aislada o corrida. El Momento motor del Factor de Seguridad crítico se 
deberá incrementar en el valor dado por Ms. 

En el caso del cajón de cimentación, figura 9b, la 
sobrecarga deberá calcularse a partir del peso total de la estructura 
"W", considerando únicamente el peso propio y las cargas 
permanentes, divididas entre el ancho total del cajón "8", (aunque una 
parte del cajón se ubique fuera del área de influencia del circulo 
crítico). Esta sobrecarga "q= W/B" es la que producirá el momento Ms 
que habrá que añadir al Momento Motor que corresponda al Factor de 
Seguridad crítico, El brazo de giro "d" de la sobrecarga "q" deberá 
considerarse a la parte media del ancho total de la cimentación, pues 
se considera que el cajón es una cimentación rígida. 

El Momento de sobrecarga "Ms" que habrá que sumar al 
Momento Motor del Factor de Seguridad crítico será entonces: 

Ms = q d = (W/B).d 

No hay que olvidar que la masa de suelo deslizante en este 
caso, debe considerarse descontando el volumen que ocupa el propio 
cajón de cimentación para todos los círculos analizados. Esta situación 
debe ser revisada cuidadosamente para ver si es tomada en cuenta 
por el paquete de cómputo que se esté utilizand0, o hacer el análisis 
de tanteos "a pie". 
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En el caso de una sobrecarga proporcionada por el peso de 
productos almacenados en el piso de una bodega, almacén o nave 
industrial vecina al talud, figura 9c, el Momento Motor debe 
incrementarse por el valor del momento "Ms" que produce esta 
sobrecarga el cual estará dado por: 

Ms = q. d 

Donde "q" es la sobrecarga en el tope del talud en ton!m2
• 

o 
P, P, P, 

d, ! 

~-.. ·1 ·1 
B, 

/ 
q= PIS 

/ 
./ 

Fig. 9a Sobrecarga por zapatas aisladas o continuas 
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Fig. 9b Sobrecarga por cajón de cimentación 
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Fig. 9c Sobrecarga por carga en pisos de bodegas o almacenes 
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Fig. 9d Sobrecarga por maquinaria de construcción 

Sobrecarga por maquinas de excavación 

La maquinaria de excavación generalmente opera sobre el 
hombro de los taludes, su principal efecto es la transmisión al talud de 
fuerzas de tipo dinámico producidas por el impacto. Este hecho 
conduce a que algunos taludes que en condiciones estáticas son 
estables, se pueden volver críticos bajo la acción del paso de la 
maquinaria. 

Un método de análisis que permite tomar en consideración 
este efecto. es el que se representa en la figura 9d y que consiste en 
lo siguiente. El Momento Motriz "Ms" producido por la sobrecarga es: 

Ms=W.d 
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Donde "W" es el peso de la sobrecarga o de la grúa, "d" es 
la distancia horizontal entre el centro del círculo de falla y el eje de la 
sobrecarga. En la figura 9d se puede observar la posición de la 
maquinaria. 

El Momento Motriz se debe incrementar por efecto de 
impacto, en un porcentaje que puede variar entre el 30% y el 35%. 
Por lo tanto el Momento Motriz "Ms" será: 

Ms = 1.35W.d 
'· 

Así, el Factor de Seguridad por el efecto de la sobrecarga 
vale: 

F.S. = Mr 1 ( Mm + 1.35 W.d ) 

Fallas por traslaci9n 

Las fallas por traslación o deslizamiento de una masa de 
tierra que forma parte de un talud, ocurren cuando dentro del terreno 
de cimentación y a reléltivamente poca profundidad, existe un estrato 
de baja resistencia paralelo o casi paralelo a la superficie del terreno. 
En la figura 1 O se muestra este tipo de falla. 

F A 

T 
H 

d 

E 

. 1 
Fig. 1 O Superficie de falla compuesta, correspondiente a una falla por traslación 
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Suponiendo que la masa de suelo que se moviliza es la 
ABCD, puede admitirse que la cuña ABF ejerce un empuje activo 
sobre la parte central BCEF; este empuje trata de hacer deslizar la 
parte mencionada, oponiéndose a ello una reacción F a lo largo de la 
superficie CB y el empuje pasivo desarrollado en la cuña CDE. 

Los valores de los empujes activo P A y pasivo Pp, pueden 
calcularse por la teoría de Rankine. 

Si el suelo del estrato débil es puramente cohesivo, el valor 
de la fuerza F es: Le, do'1de "L" es la longitud de la parte que desliza y 
"e" es la cohesión del estréJto blando. Si el estrato débil es arenoso y 
está sujeto a una subpresión que reduzca la presión normal efectiva 
correspondiente al peso de la masa ECBF en una cantidad importante, 
la fuerza F deberá calcularse a partir de su valor deducido de la 
resistencia al corte, considerando la presión normal efectiva cr - u. El 
Factor de Seguridad puede definirse como: 

F.S. = ( F + Pp) 1 PA 

Algunos métodos para mejorar la estabilidad de taludes 

Para orientar al ingeniero en la forma que puede mejorar el 
Factor de Seguridad ol::tenido del círculo crítico de un talud, a 
continuación se indican algunos métodos para mejorar la estabilidad 
de taludes en excavaciones, cuyas condiciones originales de 
estabilidad no sean satisfactorias. 

Tender taludes 

A primera vista puede pensarse que esta solución sea la 
más obvia y sencilla, sin embargo muchas veces es poco eficiente o 
muy difícil en la práctica tender más el talud por razones de espacio. 

Si el terreno que constituye el talud es puramente 
friccionante, la solución es adecuada, pues según se vio 
anteriormente, la estabilidad de este tipo de suelos está definida por la 
inclinación del talud. 
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En suelos cohesivos, por el contrario, la estabilidad del 
talud está condicionada por la altura del mismo, y la ganancia al tender 
el talud es escasa y en ocasiones, mala. 

En suelos con cohesión y fricción, tender el talud producirá 
un aumento en la estabilidad general. 

Por otro lado, muchos requisitos prácticos tales como la 
falta de espacio en zonas urbanas, las condiciones económicas 
emanadas del movimiento de grandes volúmenes de tierra, el costo de 
invadir terrenos ajenos, etc, hacen imposible, en gran cantidad de 
casos prácticos, tender los taludes. 

Bermas 

En excavaciones, se da este nombre de "bermas" a las 
superficies que a manera de "escalones" se localizan en el cuerpo del 
talud, con el fin de disminuir el peso de la masa deslizante y aumentar 
la estabilidad. En la figura 11 se ilustra en un esquema el concepto 
antes mencionado. 

Fig. 11 Efecto de una berma en la estabilidad de un talud. 

;;, 
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En general una berma produce un incremento en la 
estabilidad debido a que por una parte, se elimina parte del peso del 
material, logrando con esto una disminución del Momento Motor, (área 
achurada de la figura 11 ), y por la otra, se aumenta el momento 
resistente, al obligar la berma a un incremento en la longitud del arco 
de falla. 

En los análisis habrá que tener en cuenta que la presencia 
de la berma modifica la ubicación del "círculo crítico", por lo que su 
colocación implicará un nuevo cálculo de la estabilidad del nuevo 
talud. En la práctica se deberá tener especial cuidado de colocar 
bermas donde sea más efectiva su influencia para disminuir el 
Momento Motor. 

"Chapeo" de la superficie del talud 

Existe la creencia de que colocando una "lechada" o 
mortero sobre la superficie o cara del talud se logra mejorar su 
estabilidad, lo que definitivamente no es cierto. Este "chapeo" mejorará 
solamente las condiciones de erosionabilidad de la superficie del talud, 
pero de ninguna manera su estabilidad, ya que como se ha visto a lo 
largo de este tema, en las expresiones del factor de seguridad, no 
juega ningún papel importante el efecto del "chapeo", excepto que 
aumenta un poco de peso al Momento Motor, lo cual juega en co.ntra 
de la estabilidad del talud. Por lo tanto, este efecto no mejora la 
estabilidad de los taludes. 

Excavaciones Adamadas 

El proyecto de edificios,· puentes y obras viales, 
principalmente en áreas urbanas congestionadas, conlleva en muchos 
casos a abarcar la totalidad del espacio disponible y algunas veces 
estas obras se localizan adyacentes a estructuras existentes, lo que 
implica que la excavación deba realizarse requiriendo de un ademe, 
una ataguía o una estructura de contención. 

Existen varios tipos de estructuras de contención: 
• las tablestacas de madera, 
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• las ataguías de acero, 
• los muros precolados de concreto reforzado, instalados en zanjas 

con lodo fraguante, 
• los muros de concreto colados en· zanja bajo lodo bentonítico 

("muros Milán"), 
• las pilas secantes, 
• las pilas de concreto separadas, complementadas con concreto 

lanzado. 
En la figura 12 se muestran los diferentes tipos de ademe, 

ataguías y estructuras de contención más comúnmente usados. 
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Fig. 12 Diferentes tipos de ademes y ataguias 

La ataguía deberá instalarse siguiendo el contorno de la 
excavación en la medida de lo posible, y su altura deberá cubrir la 
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máxima profundidad de excavación, más una distancia adicional por 
debajo de esta, que se considera como "longitud de empotramiento". 

Tan pronto como la excavación va avanzando,· se van 
colocando contra la ataguía puntales de madera o de acero, colocados 
transversalmente a la excavación apoyados contra viguetas o 
largueros horizontales que distribuyen la carga de los puntales sobre 
la tablaestaca o ataguía, como se muestra en la figura 13 . 

(a) (h) (e) 
'1111 !ll"' ... -

A f TA ef 1a . e r- le 

ATAGUIA METÁLICA 

PUNTAL 

Fig. 13 Secciones de ademe en excavaciones 

Tablaestacas de madera 

El procedimiento que se sigue en el caso de las 
tablaestacas de madera consiste primero en definir y elaborar el tipo 
de tablaestaca, el espesor de los tablones, el machimbrado y el 
número de capas de madera que constituirán la estructura, así como 
la longitud de la "pata" por debajo de la profundidad máxima de 
excavación. Los tablones se unen por medio de tomillos de cabeza 
redonda que no sobresalgan de la madera. r 
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Después se procede al hincado; por lo general la 
tablaestaca se hinca por tramos cuyo ancho no rebase los 3.00 m ya 
que mayores anchos dificultan el hincado y pueden dañar la 
tablaestaca. 

La tablaestaca deberá tener una punta metálica en forma 
de aguja para facilitar la penetración en el terreno, y es aconsejable 
colocar grasa sobre las superficies de las paredes de la tablaestaca, 
para facilitar su hincado. 

Si el terreno no es muy blando, es necesario hacer algunos 
barrenos guía espaciados a una cierta distancia, como se indica en la 
figura 13a, por ejemplo a cada metro, y si aún con esto persisten las 
dificultades, será necesario cerrar la separación de los barrenos guía, 
hasta que sean prácticamente continuos, para que la tablaestaca 
penetre sin dificultad y en forma homogénea, Desde luego, no es 
recomendable este tipo de estructuras en terrenos donde existen 
boleos o el material es francamente duro. 

Se debe contar con un martillo de hincado y una estructura 
o "colchón" que proteja la parte superior de la tablaestaca para que no 
se dañe por los golpes. 

Se deberá cuidar la verticalidad durante el hincado, así 
como el acoplamiento vertical, pues puede ocurrir que la tablaestaca 
se desvíe y posteriormente, durante la excavación queden espacios 
abiertos sin protección por donde pueda fluir el material o el agua del 
exterior. 
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Fig. 13a Tablaestaca de madera 

Ataguías metálicas 

1m 

TORNILLOS 

Las ataguías metálicas están constituidas por elementos o 
"tablas" largas que se enlazan entre sí, formando una "pared 
continua". Su rigidez en el sentido vertical se logra a partir del peralte 
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de las figuras que se logran al enlazar una con otra, lo que les da un 
momento de inercia. 

Las ataguías metálicas se usan en terrenos mas bien 
blandos, y se hincan con un equipo de vibración, al que algunas veces 
se le ayuda con barrenos guía y grasa en las paredes de la ataguía 
para facilitar su hincado, como en el caso de las tablestacas de 
madera. 

Debe cuidarse la verticalidad y el "engarce" adecuado entre 
las piezas, con objeto de lograr un hincado uniforme y tener una 
ataguía sin "aberturas", que causen posteriormente problemas de 
"caídos" del suelo y de flujo del agua, durante el proceso de 
excavación. 

Este tipo de estructuras de contención, es en general muy 
flexible, y cuando se decida su uso, deberá tenerse en cuenta que se 
requieren de claros mP-nores para su apuntalamiento, que pueden 
causar mayores movimientos en el suelo vecino o en las estructuras 
vecinas, y además, en rnuchos países no se fabrican por lo que su 
adquisición es de importación, con los costos que esto conlleva. 

Pilas secantes y pilas separadas 

Otro tipo de estructura de contención está constituido por 
"pilas secantes o tangentes" coladas bajo agua o bajo lodo bentonítico, 
como se indica en la li~ura 13b. Su construcción consiste en la 
excavación de un pozc• del diámetro correspondiente a la pila, 
generalmente de 0.60m a 1.50m, ademado con agua o lodo 
bentonítico, la introducción del acero de refuerzo y posteriormente el 
colado u "hormigonado" de la pila utilizando el método "Tremie". 

En terrenos CCJn mejor resistencia, pueden construirse las 
pilas separadas entre sus paños unos 50 cm o 70 cm y colocar 
concreto lanzado en la pared dejada por el terreno natural. 

Estas pilas, al igual que las tablaestacas de madera y las 
ataguías deben apuntalarse para tomar los empujes laterales, lo que 
puede ser ya sea con viguetas y puntales metálicos temporales o con 
anclas. 
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PILAS SECANTES 

PILAS TANGENTES 

50 a 70 cm --------...,------------.. 

PILAS 
CONCRETO LANZADO 

PILAS SEPARADAS 

PLANTA 

Fig 13b Pilas secantlls y tangentes 

. Muros "Milán" 

El muro de concreto reforzado, colado en sitio, aentro de 
una zanja ademada con lodo bentonítico, también conocido como 
"muro Milán", es una estructura de contención muy empleada en 
zonas urbanas y constituye una estructura rígida, prácticamente 
impermeable y que bien apuntalada puede proporcionar un adecuado 
funcionamiento para proteger a las estructuras vecinas de los daños 
que puede causar una excavación. 

Para llevar a cabo una excavación, se deben construir . 
. primero los muros colados "in situ" ubicados en todo el perímetro de la 

.- excavación. 
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Para construir estos muros, el procedimiento consiste en 
excavar unas zanjas de 40 cm a 80 cm de ancho y de una longitud 
variable entre 4.50 m y 7.00 m, dependiendo de la longitud de tablero 
de muro que sea conveniente a la obra y de la geometría de la 
cimentación. La profundidad de la zanja corresponderá a la 
profundidad máxima a la que se hará la excavación, más una 
profundidad adicional que conformará la "pata" ó longitud de 
empotramiento del muro. 

La excavación de la zanja se hace con una máquina tipo 
"casagrande" provista de un cucharón de "almeja" y una barra guía. A 
medida que avanza la excavación de la zanja, se vacía 
simultáneamente en su interior lodo bentonítico de ciertas 
características de viscosidad y densidad, con objeto de contener 
temporalmente las paredes de la zanja y evitar caídos. 

La excavación se realiza colocando la almeja en varias 
posiciones hasta cumplir con la longitud planeada del tablero del muro. 
Una vez terminada la excavación, se procede a extraer el azolve que 
pueda haberse acumulado en el fondo de la zanja, con un "air lift" o 
"aspiradora". 

Posteriormente se introduce la parrilla que constituye el 
acero de refuerzo del muro, cuidando que lleve unos separadores, 
para que quede "centrado" dentro de la zanja. Asimismo, cuando el 
acero ya ha sido colocado en su posición definitiva, se debe vigilar que 
en su parte superior se coloque un lastre, sobrepaso, o alguna fijación 
de tipo mecánico para que no flote. 

A continuación se procede al colado del concreto dentro de 
la zanja, utilizando el método Tremie, el cual consiste en introducir una 
tubería metálica de 30 cm de diámetro, constituida por varios tramos 
que se encuentran acoplados entre sí herméticamente, hasta llegar al 
fondo de la zanja. En su parte inferior, la tubería lleva un "tapón" o 
balón inflado que se atora y que impide que el lodo se introduzca 
dentro del tubo Tremie. En su parte superior se coloca una pequeña 
tolva que sirve para recibir el concreto. , 

Una vez que el tubo se ha apoyado en el fondo, se procede 
a vaciar el concreto dentro de la tubería a través de la tolva superior, y 
cuando el concreto llega al fondo, con una grúa se levanta un poco el 
tubo Tremie y en ese momento el peso de la columna de concreto 
desatora el balón de latex y empieza a ocupar su lugar dentro de la 
zanja y a desplazar paulatinamente al lodo, el cL :~1 reboza por la parte 
superior de la zanja donde es recolectado para darte varios usos. 
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El concreto debe vaciarse dentro de la zanja en forma 
continua, sin interrupciones, a fin de que el lodo nunca entre dentro del 
tubo, pues se contaminaría y el muro queda de mala calidad. 

En esta forma el concreto llegará hasta la parte superior de 
la zanja y en ese momento quedará concluido el proceso de colado. 

Se construirá con este sistema varios tableros alternados, 
para darle edad al concreto yposteriormente se excavaran las zanjas 
o tableros intermedios, hasta lograr la continuidad del muro en el 
sentido longitudinal. 

Es importante mencionar que durante la excavación no es 
necesario lograr una rigidez o continuidad longitudinal, siempre y 
cuando los muros estén bien anclados o apuntalados. En la figura 14 
se ilustra este procedimiento. 

Fig. 14 Proceso de construcción del muro colado "in situ" 

Cuando el ancho de la excavación es muy grande, de más 
de 20 m por ejemplo, en el que se dificulta la colocación de puntales 
de esta longitud, existen varias posibilidades. Una de ellas consiste en 
construir un muro "milán" provisional, en una posición 
convenientemente seleccionada, que reduzca la longitud de los 
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puntales, y demolerlo posteriormente; o instalar una tablaestaca 
provisional que se retire cuando la excavación esté terminada. 

Otra posibilidad es excavar la parte central del área, hasta 
su profundidad de desplante y construir la parte de la cimentación 
correspondiente, dejando que los taludes que se generan por esta 
excavación, contengan los muros perimetrales. Esta condición de 
estabilidad temporal del talud con un muro detrás de él, deberá 
revisarse para que sea estable; es importante también analizar las 
deformaciones que esta condición produce en el suelo vecino, pues 
aunque el conjunto talud/muro sea estable, puede ser deformable y 
causar agrietamientos excesivos en las construcciones vecinas. 

En esta otra posibilidad, deberá además considerarse que 
el área descargada durante la excavación es significativa, por lo que 
además deberán revisarse que las expansiones inmediatas del fondo 
de la excavación no sean excesivas. Este procedimiento se indica en 
la figura 15. 

Edifido._.,., 

Puntales colocados en zanja 
antes de efectuar la excavación 

Tramo de la losa de amentaa6n 

Fig.15 Apuntalamiento típico en una excavación ancha 

111 EMPUJES LATERALES 

En general, la carga que soportarán los puntales es uno de 
los datos más importantes para el diseño de las estructuras de 
contención y para el comportamiento de las estructuras vecinas. Por 
esta razón es necesario conocer con precisión razonable, la magnitud 
y distribución del empuje del suelo sobre la ataguía o muro de 
contención. 

A continUación, por considerarlo de importancia para los 
ingenieros de la práctica que se enfrentan a problemas de 
excavaciones, se hace un repaso de la teoría de empujes que se 
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maneja comúnmente en la Mecánica de Suelos, y se plantea el criterio 
para calcular los empujes laterales que ejerce el suelo sobre los muros 
o estructuras de contención temporal, sin considerar otro tipo de 
fuerzas. Esta teoría se encuentra en los textos tradicionales de 
mecánica de suelos. 

Estados plásticos de esfuerzos en una masa de suelo 
(Estados de Rankine) 

Consideremos el caso de una partícula de suelo localizada 
a una profundidad "i', que no está sujeta a ninguna acción excepto la 
de su propio peso. 

z 

L__ _ __,¡.. crHo = k y Z 

Fig. 16 Estado original de esfuerzos dentro de una masa de suelos 

El esfuerzo vertical en reposo crvo vale: 

crvo=yz 

Si la ley de resistencia al esfuerzo cortante está dada por: 

S= e+ a tan~ 

Podemos indicar el estado de esfuerzos. del suelo en 
reposo en la gráfica de Mohr. 
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~c~l~~~~~-~----~--~--r 
~2 A e 

crH0 

crH1 

Fig. 17 Diagrama de Mohr que representa los estados de Rankine 

El esfuerzo horizontal en reposo puede expresarse en 
términos del esfuerzo vertical mediante la siguiente expresión: ' -./ 

<JHO : Ko <J VO 

<JHO : Koy Z 

Donde ko se denomina Coeficiente de empuje en reposo. 

Empuje Activo y Pasivo de Rankine 

Si por algún medio hacemos incrementar el valor del 
esfuerzo horizontal cr Ho representado por el punto A de la figura 16, 
llegará un momento en que cr Ho = cr vo (punto 8) y si continúa este 
incremento se tendrá cr Ho > cr vo de tal manera que se alcanza el punto 
C que representa un estado de esfuerzos de falla, pues en este punto 
el círculo de Mohr se hace tangente a la envolvente de falla y se dice 
que el suelo se encuentra en un estado de equilibrio plástico o "Estado 
de empuje pasivo de Rankine". En este caso cr H1 > a HO > a vo. 
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Si por el contrario, por algún medio hacemos que el valor 
del esfuerzo horizontal cr Ho disminuya paulatinamente, el valor del 
esfuerzo horizontal pasará del punto A hasta el punto D, en el cual el 
círculo de Mohr de este nuevo estado de esfuerzos se hace tangente a 
la envolvente de falla y se dice que el suelo se encuentra en otro 
estado de equilibrio plástico o "Estado de empuje activo de Rankine". 
Nótese que en este caso: cr H2 < cr HO < cr vo. 

Es sencillo demostrar matemáticamente, a partir de la 
gráfica de Mohr, que para el estado de empuje activo y pasivo, el 
esfuerzo horizontal vale: 

cr Activo = (y z + q ) tan2 (45° + ''2 ) - 2c tan (45° - ''2 ) 

cr Pasivo = (y z + q ) tan2 (45o + «P/2 ) + 2c tan (45° + «P/2 ) 

Si llamamos: N, = tan2 (45° + +12), las expresiones 
anteriores quedan: · 

cr Activo = (y z + q ) N+ + 2c . . N + 

Se denominan "Coeficientes de empuje Activo y Pasivo" a 
los siguientes valores: 

KA= 1/ N,= tan2 (45°- «P/2) 

K P = N,= tan2 
( 45° + «P/2 ) 

Puede observarse que los coeficientes 
dependen únicamente del ángulo de fricción interna del 
puede demostrarse además que: 

anteriores 
material y 

Si para un suelo con cohesión y fricción, elaboramos una 
-- gráfica de empuje vs. Profundidad, obtenemos los siguientes 

diagramas: 
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¡.. ·1 
Empuje Activo a la 
profundidad Z 

Empuje PasillO a la 
profundidad Z 

Fig. 18 Empujes Activo y Pasivo 

De acuerdo con los estados de equilibrio plástico de 
Rankine, puede observarse que el "estado de reposo" de un suelo es 
un estado intermedio entre el activo y el pasivo, por lo que podemos 
escribir que: 

Altura Crítica 

Si observamos la expresión matemática q;.Je define el valor 
del esfuerzo horizontal crH que corresponde al empuje activo, puede 
suceder que este valor resulte negativo si el segundo sumando es 
mayor que el primero. A medida que " z " aumenta, dicha expresión se 
convierte en positiva, cuando el segundo término es menor que el 
pnmero. 

Lo anterior significa que para valores negativos de la 
expresión del esfuerzo horizontal, el suelo no sólo no empuja, sino que 
presenta tensiones en su interior que lo hacen permanecer estable con 
una pared vertical debido a su resistencia al corte. 

En la siguiente figura puede ilustrarse esta condición. 
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Zona de "Empuje Negativo" (tensiones) 

Zona de "Empuje Positivo" 

Altura Crítica; he = 4c 1 y tan (45° - +! 2) 

Si 4> = O he = 4c 1 y 

Fig. 19 Altura Crítica 

A la profundidad he las áreas de empuje positivo y negativo se 
igualan y el suelo no empuja, por lo que a este valor de he se le 
denomina "altura crítica" y puede interpretarse como la profundidad a 
la cual el suelo puede permanecer estable en pared vertical sin 
soporte lateral, debido a su resistencia al corte. 

Si valuamos a partir de la expresión del esfuerzo horizontal 
activo crHactJvo el empuje total a una profundidad z cualquiera, 
obtendremos: 

E = I cractivo dz = (r/2) tan2 (45° - 4»12)- 2cz tan (45°- 4»12) 

De acuerdo con la definición de altura crítica, si E = O, z = he, 
entonces: 

O = (hc2
/ 2 ) tan2 (45° - 4»12)- 2che tan (45° - +12) 

Despejando el valor de he tenemos: 
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He= 4c 1 y tan (45° - .¡, 1 2) 

Que es la expresión que proporciona la altura crítica para 
un suelo cohesivo friccionante. Si el suelo únicamente tiene cohesión, 
la altura crítica vale: he = 4c 1 y 

En la práctica el valor de la altura crítica suele ser menor 
que el dado por la expresión anterior. 

En las expresiones anteriores puede observarse que un 
suelo puramente friccionante (e= 0), no soporta las paredes verticales, 
sin soporte lateral. 

Cargas sobre puntales 

La magnitud y distribución de los empujes depende no solo 
de las propiedades del suelo, sino también de la flexibilidad de la 
estructura de contención, así como de las restricciones que el 
elemento de soporte imponga a la deformación del propio suelo. 

Conforme la excavación avanza. la rigidez proporcionada 
por los puntales ya colocados, impide el desplazamiento del suelo en 
las zonas próximas a los apoyos de los puntales. Por otra parte, bajo 
el efecto del empuje, cuando el ademe es rígido, la ataguía tiende a 
girar en la parte profunda hacia el interior de la excavación, de manera 
que la colocación de los puntales en esas zonas, va precedida de un 
desplazamiento del suelo que será mayor, cuanto mayor sea la 
profundidad de excavación. 

Esta deformación es equivalente, desde el punto de vista 
de la distribución de presiones, a un giro del elemento de soporte 
alrededor de su extremo superior. En estas condiciones de 
deformación, las teorías clásicas de empuje de tierras, no son 
aplicables y por lo tanto, para calcular el empuje en este tipo de 
estructuras, es necesario recurrir a mediciones efectuadas sobre 
modelos a escala natural o en obras reales. 

A este respecto, Terzaghi y Peck, con base en mediciones 
efectuadas en el campo, en varias obras, propusieron para fines de 
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diseño una envolvente sencilla, de forma trapecial o rectangular, 
según el tipo de suelo, útil para ser aplicada en el diseño del sistema 
muro - puntales, en cualquier tipo de excavaciones ademadas. En la 
figura 20 se muestran dichas envolventes. 

ARENAS 

l. . ..1 
0.65k. y H 

(a) 

ARCILLAS MEDIAS 
A SUAVES 

ARCILLAS DURAS 
OFISURADAS 

Fig. 20 Diagrama de presiones aparentes para disefto y revisión de 
estructuras de contención. 

Para calcular la carga que deben soportar los puntales, se 
ha propuesto un procedimiento simplificado, el cual ignora los efectos 
de la continuidad en la rigidez de la ataguía, convirtiendo el problema 
en uno estáticamente determinado. Esta solución sobrevalúa la carga 
de los puntales, pero la solúción está del lado de la seguridad. 

Las cargas de los puntales se obtienen calculando y 
sumando las reacciones de varias vigas independientes, según se 
muestra en la figura 21. 
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a -y¡=A "-..... 
........... 

b 
P2=B+C B e 

H 

e 

·P3=D+E D E 1+--·-

d k" ./ 
P4=F ~ ..... F 

Fig. 21 Cálculo de la c:uga de los puntales en una excavación adema da. 

Otra manera de calcular la carga sobre los puntales, es 
considerando a la ataguí:~ como una viga continua. 

Falla por "pateo" 

En la figura 22 se muestra esquemáticamente la forma de 
analizar la tablaestaca contra un riesgo de falla por "pateo"; es decir, 
cuando la ataguía es rí;¡ida y la excavación está próxima a llegar al 
fondo, existe la posibilidad que el empuje pasivo que produce el suelo 
en la parte interior de la ataguía (zona de la "pata" del muro), sea 
insuficiente y se produzca un giro como el que se indica en la figura 
22, a esta falla se le conoce como falla por "pateo". 

' 
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(R) 

PI 

P2 

E PASIVO 

PUNTAL 2 1 1 
&--e =->4;;-- 'fJ<------"1 

1 

1 

b~- e[ -~ 

E PASIVO 
F.S.=--R F.S. > 

' 

F.S. = E pasivo 1 R F.S. < 1.20 

H 

er 

R 

l. 20 

Fig. 22 Análisis de falla por pateo para estructuras de contención rígidas. 

.. 
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Falla de fondo 

Uno de los aspectos que es importante considerar en el 
estudio de estabilidad de las excavaciones ademadas en suelos 
blandos, es el de la posible "falla de fondo". 

Se ha observado en multitud de excavaciones profundas 
realizadas con pocas precauciones en arcillas blandas, que al rebasar 
cierta profundidad, el fondo deja de ser estable, los bufamientos hasta 
entonces normales, se incrementan considerablemente y la arcilla 
empieza a fluir hacia la excavación tendiendo a cerrarla. Esto ocasiona 
que se levante el fondo de la excavación y además, acarrea 
deformaciones de toda la zona de excavación y asentamientos 
considerables de sus vecindades, en cuestión de horas. 

Las consecuencias que se derivan de ello pueden ser 
desastrosas si a una distancia de la excavación menor o igual al ancho 
de la misma, existen estructuras. 

En general, todos los criterios que existen sobre el análisis 
de falla por el fondo de la excavación, consideran el problema como 
un problema equivalente al de capacidad de carga, en el que el 
material que subyace a la excavación debe tener la resistencia al corte 
suficiente para soportar los esfuerzos que produce la presión vertical 
no equilibrada al nivel del fondo de la excavación, debido al peso de 
los bloques de suelo que la limitan a uno y otro lado. 

Al igual que en el problema de capacidad de carga, los 
valores menores del Factor de Seguridad F.S., corresponden a una 
excavación infinitamente larga respecto a su ancho y los mayores, a 
una excavación cuadrada o circular. 

La capacidad de carga de una arcilla, a una profundidad 
"O,", está dada según la fórmula de Skempton por: 

qc =e Nc +y 01 

Si sobre el suelo existe una sobrecarga de magnitud "q", el 
valor de qc pasa a ser: 1 
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qc = r. Nc + y Or + q 

En el segundo miembro de la ecuación anterior, el término 
e Nc representa la resistencia del suelo a lo largo de una superficie de 
falla, en tanto que el término y Or + q representa el esfuerzo vertical al 
nivel de desplante debido al peso del suelo suprayacente y a las 
sobrecargas, si las hubiere. 

En el caso de una excavación, en el instante de falla de 
fondo incipiente, la resistencia a lo largo de la superficie de falla, e Nc. 
se opone al flujo del material hacia el fondo de la excavación, hacia 
donde tiende a moverse por efecto de la presión y o, + q. Ver figura 
23. 

8 

1-= 
_, 

D H 

y D+q 

TIIT 
t 

8 ! 
e 

Fig. 23 Mecanismo de falla de fondo en excavaciones en suelos blandos 

Es evidente que en el instante de falla de fondo se tendrá 
que: 

o sea: e Nc = y o,+ q 
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y un Factor de Seguridad F.S. contra falla de fondo quedaría 
expresado por: 

F.S. =e Nc 1 (y Dt + q) 

Donde Nc varía con la relación D 1 8 y 8 1 L, en el que D es la 
profundidad máxima de excavación y L es la longitud de avance de la 
misma. En la figura 24 aparecen los valores obtenidos por Skempton 
para Nc. 

En la práctica, un valor de 1.5 para el F.S. parece ser 
suficiente en todos los casos, pues por comparación con resultados 
obtenidos en fallas reales, la aproximación de los cálculos resulta ser 
del orden del 20%. 
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Flg. 24 Valores del factor Nc en función de la geometria de la excavación 
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Como se puede observar en la gráfica, el valor de Nc sólo 
aparece para los casos de excavaciones largas y cuadradas o 
circulares; por lo tanto, para excavaciones rectangulares donde L > B, 
el NcRserá: 
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NcR = ( 0,84 + 0.16 B/L) Ncc 

Donde Ncc es el factor para excavaciones cuadradas o circulares. En 
la figura 25 se puede observar el concepto antes mencionado. 

---,--·-

H 

/ 
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/ 

Excavación Cuadrada 
Excavación Rectangular 
Excavación Larga 

1~/ '/.'' /,~~L"' 
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1 
1 
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---·¡-- ·- ......... -·--, 

----~-----1 

/ ./ . 

B=L 
L> B 
L>5B 

/ 
/ 

.,. 

/ 
/ 

/ 

Ncc es máximo 
NcR = ( 0,84 + 0.16 B/L) Ncc 
NcL es mínimo 

Fig. 25 Falla de Fondo 

En ocasiones, debajo del fondo de la excavación, y a 
relativamente poca profundidad, existe un estrato paralelo a la 
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superficie del fondo, o casl paralelo, cuya resistencia es muy alta; en 
estos casos, el análisis de la falla de fondo se realiza en un ancho 
parcial, tal como se indica én la figura 26. 

De la misma manera, cuando la excavación es muy ancha, 
el análisis de falla por el fondo se hará considerando anchos menores 
a los de la excavación, pues la falla se puede presentar en anchos 
menores y no necesariamente abarcando todo el ancho, lo que 
implicaría movilizar la resistencia del suelo a profundidades muy 
grandes. 

B 
L----·-- -· __ ;_ 
1 

' ·-·----' 
... ·~... . . . .. ... ....... .... 

H 

D 
81 

. ""' , ... . ......... _ . ... , .. 

) 

Fig. 26 Falla de fondo con la presencia de estratos duros o en 
excavaciones muy anchas. 
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CAPÍTULO 63 

CIMENTACIONES SUPERFICLI\LES Y PROFUNDAS1 

63.1 INTRODUCCIÓN 

El cimiento es aquella parte de la estructura encargada de transmitir las cargas al 
terreno. Dado que la resistencia y rigidez del terreno son. salvo raros casos, muy 
inferiores a las de la estructura, la cimentación posee un área en planta muy superior a 
la suma de las áreas de todos los pilares y muros portantes. 

Lo anterior conduce a que los cimientos sean en general piez:is de volumen 
considerable, con respecto al volumen de las piezas de la estructura. Los cimientos se 
construyen casi invariablemente en hormigón armado y, en general. se emplea en ellos 
hormigón de calidad relativamente baja (f., = 25 MPa a 28 días). ya que 

generalmente no resulta económicamente interesante, como veremos luego. el empleo 
de hormigones úe resistenci:1s mayores. 

Las estructuras úe cimentación son. con frecuencia. elementos tridimensionales, 
e incluso cuando están constituidas por elementos lineales, suelen ser- altamente 
hiperestáticas. Su cálculo preciso resulta muy complejo y raras veces posible. El 
ordenador ha venido a suministrar una gran ayuda para bastantes casos pero no debe 
olvidarse que el conocimiento ~odavía imperfecto de las características del suelo, de 
las del material hormigón y de las de las piezas de homügón armado, hacen ilusorio el 
pretender una gran precisión en los resultados. · 

Los temas de este capítulo pueden. ser ampliados en el libro "Cálculo de Estructuras de 
Cimentación". J. CALAVERA. 3' Edición (63.1). Aquí nos restringimos a los tipos de cimentación 
de uso mjs frecuente dentro de las cimentaciones superficiales. P:tr.~. vigas de cimentación, 
cmp:1rrillado,, pbcas. encepados. pilotes y pozo~. vt!ase el libro citado, que además con111:ne tablas 
para el proyeclO inrncdiaro lk zapatas de medi::mería y aisladas. 
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Por todo ello, el proyectista de cimientos ha de ser especialmente cuidadoso con 
los métodos de cálculo que elija y especialmente prudente al aplicarlos. En este sentido 
no debe olvidarse que las cimentaciones usualmente están ocultas y formadas por. 
piezas generalmente rígidas comparadas con las de la estructura. Por tanto, el 
fenómeno de la fisuración, que es un excelente síntoma de aviso propio de las 
estructuras de hormigón, no es observable en los cimientos. Tampoco las 
defollT'oriones de un cimiento excesivamente solicitado suelen ser tan importantes 
como para constituir un síntoma visible. Todo ello acentúa la necesidad de una especial 
prudencia y cuidado, tanto en la concepción como en los detalles al proyectar y 
construir cimentaciones. 

63.2 CIMENTACIONES SUPERFICIALES Y PROFUNDAS 

Cuando a nivel de la zona inferior de la estructura o próximo a él, el terreno 
presenta características adecuadas desde los puntos de vista técnico y económico para 
cimentar sobre él, la cimentación se denomina superficial o directa. Las cimentaciones 
superficiales están constituidas por zapatas, vigas y placas, o por combinaciones de 
estos elementos. 

Si el nivel apto para cimentar está muy por debajo de la zona inferior de l¡ 
estructura, la excavación necesaria para proceder a una cimentación directa sería mu• 
costosa y se recurre a una cimentación profunda, constituida por pilotes o pozos d 
cimentación. 

63.3 TIPOLOGÍA 

Los diferentes tipos de cimentaciones superficiales se indican en las figuras 63-. 
(zapatas y vigas) y en la 63-2 (emparrillados y placas). Las soluciones de pilotes s• 
indican en la figura 63-3. 

Figura 63-1 

r 
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EMPARRILLADO 
a) 

Figura 63-2 

PILOTES PREFA.llRJCAOOS 

o) 

Figura 63-3 

63.4 ZAPATAS CORRIDAS 

PLACA 
b) 

PILOTES" IN SIT\J" 

b) 

Se entiende por zapata éorrida aquélla que recibe una carga lineal (generalmente 
un muro) y eventualmente un momento !lector transmitido por el muro (fíg. 63-4). 

a) b) e) 

Figura 63-4 
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Las zapatas escalonadas (fig. 63-4 a)), aunque suponen una economía apreciable 
de hormigón, no·se usan hoy en día debido a que requieren encofrado y hormigonado 
costosos, que hacen que en conjunto resulten caras. La solución de canto variable 
(fig. 63-4b)) si a:; 30° y se emplea un hormigón reb. ;amente seco, puede ser 
construida sin encofrado, aunque la compactación del hormigón es siempre deficiente 
en este caso y la vibración imposible, lo cual hace que deba contarse con una 
resistencia baja del hormigón. Es una solución que sólo suele emplearse en grandes 
cimientos. En otro caso la solución de canto constante es siempre preferible, 
técnicamente mejor y económicamente más interesante; pues aunque presente mayor 
volumen de hormigón, éste se coloca en obra y compacta muy rápida y fácilmente. 

En la figura 63-5 se indican posibles formas de agotamiento estructural de la 
pieza: 

a) b) e) 

d) e) f) g) 

Figura 63-5 

a) Fallo de la pieza por f1exión con rotura frágil sin fisuración de aviso. Puede 
presentarse en piezas con cuantía de armadura inferiores a la mínima 
establecida. 

b) Fallo a f1exión por agotamiento de la armadura. Es un fallo dúctil, precedido 
de considerable fisuración, pero que en el caso de zapatas no es observable. 

e) Fallo a f1exión por agotamiento del hormigón comprimido. Aparece sólo una 
ligera fisuración en la cara comprimida, paralela a la dirección de la armadura. 
Sólo se presenta en piezas con muy altas cuantías de acero, en la que éste está 
infrautilizado, cosa muy poco frecuente en zapatas. 

d) Fallo por cortante. La fisura se produce con inclinación aproximada de 45". 

e) Fallo por anclaje de la armadura .. La fisura se produce en el plano de las 
armaduras, arrancando de su extremo libre. 

f) Fallo por fisuración excesiva. Este es un estado límite de servicio, que a medio 
plazo produce la corrosión de las armaduras conduciendo a un fallo final por 
f1exión de uno dt: los tipos a) ó b). Debe ser considerado con especial cuidado 
en el cálculo de zapatas, ya que por un lado estas piezas frecuentemente están 
en ambiente húmedo y a veces agresivo y por otra parte la fisuración no Cj 
observable ni puede ser reparad;r. 

\ 
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g) Hendimiento por tracciones horizontales excesivas en zapatas muy rígidas. En 
la referencia (63.1) se demuestra que este tipo de fallo no se presenta en el 
caso de zapatas, salvo casos excepcionales. 

63.5 ZAPATAS RÍGIDAS Y ZAPATAS FLEXIBLES 

Se entiende por zapata rígida de hormigón am:ado, de acuerdo con EHEt, aquélla 
en que el vuelo v (fig. 63-6) no supera a dos veces el canto total h. 

El nomhre de rígida viene de que. con tales proporciones. puede considerarse que 
las presiones de reacción del suelo se repanen uniformemente en todo el ancho a2• 

V 

-¡ -¡ 

1" lh 
--' _i 

a, a, e 

a) b) 

Figura 63-6 Figura 63-7 

Una pieza rígida de este tipo no sigue la ley de Bcrnouilli rekrente a 1; 
conservación de secciones planas durante la flexión y está constituida por tanto pO' 
zonas D. La red de isostáticas se indica en la figura 63-7 y sugiere más un eálculc 
basado en suponer bielas comprimidas de hormigón, cosidas por un tirante CD. 

Sin embargo y tal como se demuestra en el libro citado como referencia (63.1 ). 
es posible aplicar a todo tipo de zapatas. tanto rígidas cornn fl,~,:irlcs. el n~~:~,~o que 
111~1...., addant~ :-.~ c.\p<Hll: en 63.7. 

' 
63.6 CÁLCULO DE ZAPATAS CORRIDAS RÍGIDAS POR EL 

MÉTODO DE BIELAS Y TIRANTES 

63.6.1 CASO DE PRESIONES SOBRE EL SUELO LINEALMENTE VARIABLES 

La tensión T,¡ del tirante no es constante de lado a lado y es necesario completar 
la celosía con bielas adicionales'. Una posible solución es la indicada en la figura 
63-8 a) x 1, debe ser la abscisa del c.d.g. del bloque de tensiones ABC'C y 

- Nd . ? Al,~ - r 
R,,¡ - T- ~ --;;--- 1\ IJ 

1 Un documcmo reciente es el Eurocódigo de Estructuras de Cimentación ( 1998) (63.2). 

2 Utilizo una Nota Interna de !NTEMAC de E. González Valle. 4 
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a) b) 

Figura 63-8 

En cualquier caso 
[63.1] 

y suponiendo armadura con.;tante de lado a lado de la zapata 

( ~"+2M,;) 
T," = AJ,." = - a (.t¡ -0,25a) 

0,85d 
[63.2] 

Si el momento MJ es importante (Fig. 63-8 b)) la situación es la de una ménsula. 
(V .:a,e ejemplo 33.1 ). 

63.6.2 CASO DE PRESIONES UNIFORMES SOBRE EL SUELO 

a) Método general 

Corresponde al caso indicado en la figura 63-9. 

Figura 63-9 

·" 
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En este caso 

acuerdo con [63.2] 

· Nd/8( ) T=A = a-a d J,.d o 85d 2 1 , 
[ 63.3] 

Con j,d :¡. 400 N 1 mm'. 

Si la carga del muro de ancho a1 sobre la zapata es admisible de acuerdo con 
lo visto en el Capítulo 60, la compresión en las bielas resulta siempre 
admisible. En otro caso, las comprobaciones deben realizarse de acuerdo con 
lo expuesto en el Capítulo 33 1• 

El anclaje debe verificarse de acuerdo con lo que más adelante se indica. 

b )Método de bielas continuas 

De acuerdo con lo expuesto en 63.6.1. (Fig. 63-7) puede realizarse un estudio 
diferencial del conjunto de bielas-tirante. 

a) 

Figura 63-10 

N 
dN=-dr 

a, 

dT X ---
dN Ji 

b) 

[63.4] 

[63.5] 

Debe prestarse atención al caso en que el muro sea de un hormigón de resistencia muy superior a la 
del cimiento. 
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y por tanto: 

y 

Nx 
dT=-dx 

a,h' 

T- ,X--.--_ J"'" N.r d _ ·N [ai _ x'] 
x a1h a2h 8 2 

y teniendo en cuenta que: 

a,d ') .,_ 
- - --=---~ h = ¡;-- d a

2
-a

1 

y sustituyendo [63.7] 

T = N(a, -a1 )[a~ -4x'] 
da? 8 

[63.6] 

[63.7] 

[63.8] 

[63.9] 

Siendo T lu tracción en la arrnudura por unidad de ancho de cimiento. 

El máximo de [6J.9] se produce pura .r =O. 

N(a, -a,) 
Tm.n = Tu = 8d [63.10] 

Es interesante comnarar [63.91 con 1~1 k:. Jc tracciones.rc,ultantc de suponer 
la pieza como llc~iblc. El momento tlector re>ulta en este caso 

N (a,- 2r )' 
M = -. -'--'----'-

a, S 
[63.11] 

Como en zapatas, las cuantías s.uekn ser bajas. puede aceptarse ~ ·= O, 9d, con 
lo que la tracción en la armadura resulta: 

N 
T =--:--

0.9d a, 

(a, -2rf 

S 
[63.12] 

Con el método de los momentos el valor de T' a 0,/5 a 1 de la cara del muro 
vale' 

. N 
T. '=--:--

O.l'-', O;id a
2 

(a, - 0,7 a,)' 
8 

[63.13] 

r es el valor cnractcristi...:o. o Oc !-.Crvtcio, puesto que In c::, N. La comprohacidn J 0,15 a 1 de la car;¡ 
Lh:l muro e:-. la t::-.pccificada por EHE como \'Cremo::, m~::, Jd~lantc. . 
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y comparando con T
0

, según [63.10] se tiene 

( )

2 
a, 

. 1-0,7- . 
ru.JS.., = 1 11 a2 

. ro 'Mf'~ !--) 
a, 

cuya variación se representa en la figura 63-6. 

[63.14] 

Como se ve, el método de c:llculo de la zapata llexible conduce a <lflnaduras 
ligeramente mayores que el de la zapata rígida o muy ligeramente menores y 

a . 
esto sólo si -' > 0,3 . 

a2 

1 1 1 1 1 1 ' 
1 1 _l _L u 
1 1 1 1 1 
1 1 1 1 
1 1 1 1 
1 1 1 1 1 1 1 1 

1 1 
1 1 1 1 1 1 1 
! 1 1 1 1 1 

N 1 1 IY 
1 1 1 ' 1 1 

1 1 1 1-\- 1 
1 1 1 1 1 ITTTl 
1 1 1 l' 11 1 1 1 1 1 1 1 1 1 a, 

' 0..2 o." o& o.e 1.0 i"i 

Figur{l 63-11 Figura 63-12 

Es fácil ver que [63.9] corresponde a una parábola con vértice en 8 
(fig. 63-12) y eje el del muro, mientras que [63.12] corresponde a una parábola 
también de eje vertical pero con vértice en A, extremo de la zapata. lo cual nos 
anuncia ya que mientras con el funcionamiento como pieza llexible las 
tensiones de adherencia decrecen hasta anularse en la punta cuando el 
funcionamiento obedece al sistema de bielas, dichas tensiones crecen hacia la 
punta de la armadura. lo cual exigirá un sistema de anclaje a partir de dicha 
punta (patilla. gancho, etc.) o bien un anclaje mecánico (barra transversal 
soldada, por ejemplo). 

e) Compresión en las bielas. Volviendo a la figura 63-7 

dC= dN 
cosa 

y la compresión en la biela de hormigón resulta: 

dC dC 
a' = -ds- = -d:-r-c-os_a_ 
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o bien: 
dN 

dx cos2 ex 

y teniendo en cuenta [63.1] 

N 

y como 
h"' 

cos' ex== , , resulta: 
h-+.c 

a, 
El máximo de c:J e se produce para x == 2 y vale: 

1 [ ( )'] 

.1\ a, 
(J .==-1+-· 

,· . .nwx ~ 2h' 

y teniendo en cuenta [63.8] 

(J == - 1 + _;-;....._..;... N [ (a, -a1 )' J 
c.mtit a~ 2d 

Al ser la zapata rígida se tiene aproximadamente: 

o sea: 

luego: 

d ~a, -a1 

4 

<2 
2d 

N 
(Jc . S 5-

•""'-' a, 

[63.15] 

[63.16] 

[63.17] 

N N 
Como -, es la presión sobre el suelo, 5- es siempre de poca importancia 

a- a, 

sea cualquiera el hormigón que se emplee. 

9 



' 

d) Caso especial de zapatás rígidas sobre roca 

De acuerdo con el Eurocódigo 2, Parte 3 "Proyecto de Estructuras de 
Hormigón" cuando la presión sobre el suelo supera los 5 N/mm2, debe 
distribuirse una armadura horizontal 

A J:.=Nd.h+·a1 

JI )~ ~ h [63.18] 

donde los valores se definen en la figura 63-13 . . , 
ti 

N, 

f 
,----, ¡r-

lh /~ ~\ 
1 \ 

1 \ 
~ 

~ 

., 
ti 

(' 
,la -¡;-. 

/ \ 
\ h 

h ~ H h>H 

a) b) 

Figura 63-13 

Esta armadura debe distribuirse en el canto de la zapata sin rebasar la 
profundidad h a partir de la cara superior. Como valor de a debe tomarse 

1 
are tg -= 26,6° 

2 

63.i MÉTODO GENERAL DE CÁLCULO PARA ZAPATAS 
CORRIDAS, TANTO RÍGIDAS COMO FLEXIBLES 

Puede adoptarse el método general unificado que se expone a continuación 1• 
·.' 

Sea N el esfuerzo axil actuante sobre la zapata por unidad de ancho. La presión 
por unidad de superficie de contacto vale, por tanto (fig. 63-14). 

N 
[63.19] 

a) Cálculo a flexión 

El cálculo se realiza respecto a una sección de referencia AA', retrasada 
respecto a la cara del muro una distancia e, si.endo: 

e = O, 15 a 1 si el muro es de hormigón 

e = 0,25 a 1 si el muro es de mampostería o ladrillo 

e = la mitad del vuelo de la placa de base respecto a la cara del pilar, cuando se 
trata de pilares metálicos 

Como es habitual, en lo que sigue se ha supuesto un repano uniforme de presiones bajo la zapata, 
C'On independencia de que ésta sea rígida o flexible. El tema se analiza con m:ís detalle en (63.1 ). 
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:no 

Figura 63-14 

El momento flector se calcula aplicando la tensión [63.19] a la zona de zapata 
situada hacia afuera de la sección de referencia M' y vale, por tanto: 

[63.20] 

siendo M¿ el momento flector de cálculo por unidad de ancho de zapata. Este 
momento se considera aplicado a una sección de ancho unidad y canto el de la 
zapata en cara de muro, pero r,o más de 1,5 v, siendo v el vuelo. La razón de esta 
limitación es que para canto~ mayores la zona superior no resulta ya colaborante 
por la excesiva inclinación de las bielas. que resultan ineficaces. 

En caso necesario (zapatas escalonadas), la comprobación a flexión debe 
repetirse en otras secciones, si éstas pueden estar en peores condiciones. 

El dimensionamiento a flexión puede realizarse mediante los ábacos GT-82 y 
GT-83. 

La armadura transversal, es decir la par:J.lela :J.1 muro, debe cubrir con su canto d' 
un momento igual :J.1 20% del que cubre la longitudin:J.l y .va dispuesta encima de 
ella con el fin de no perder canto útil en la longitudinal. 

b) Comprobación de las condiciones de jisuración 

En general, las zapatas deben c0nsiderarse en ambiente húmedo, ya que es usual 
la circulación del agua en el terreno y, por tanto, las posibilidades de corrosión 
son importantes. Para el caso, poco frecuente, en que pueda garantizarse la 
ausencia de agua a cota de cimentación, se estaría en ambiente protegido. 

Estrictamente de acuerdo con EHE pueden emplearse para la armadura 
recubrimientos reducidos. Debe llamarse la atención sobre el hecho de que, a 
igu:J.ldad de diámetro, la reducción del recubrimiento mejora las condiciones de 
fisuración, desde el punto de vista de la fisuración producida por el :J.largamiento 
de la armadura. En cambio, aumenta de forma importante el riesgo de corrosión 
directa de la armadura por escasez de protección del hormigón. En este sentido, 
la experiencia disponible es buena con recubrimientos importantes y no debe, en 
cimientos, emplearse recubrimientos inferiores a 25 mm. Como las fórmulas de 
fisuración se basan en ensayos sobre vigas y tirantes, su aplicabilidad a losas y 
placas es discutible. 

·Í . 
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e) Comprobación de las condiciones de anclaje 

c-1) Zapatas con v S h 

Si ves menor o igual que h, el anclaje se contará a partir del punto A final 
de la parte recta de la barra (fig. 63-15) 1• De acuerdo con EHE, en sentido 
estricto basta doblar con el radio correspondiente y llevar a partir de ese 

1 
punto una iongitud tal que se tenga -;;-~b, 1 O 1> ó 150 mm. lo que sea 

~ 

mayor, siendo lb la longitud básica de anclaje correspondiente a posición 
l. La prescripción es razonable, aunque probablemente prudente. Por 
supuesto puede reemplazarse por barras rectas con transversaks soldados 
de acuerdo con lo que se expone en c-2). 

V 

I~~-~-Jll¡+~, Av 100 
150mm 

' 

Figura 63.15 

c-2) Zapatas con v 2: h 

ttttttttt 

Figura 63.16 

Como simplificación. en lo que sigue tomamos momentos a cara de muro 
(o pilar) en lugar de considerar los retranqueos expuestos en a). 
Suponemos que la zapata se hormigona contra el terreno. por lo que 
adoptamos un recubrimiento lateral de 70 mm (fig. 63-16). Como es usual 
la armadura se supone constante en todo el ancho. 

F ·OSih= x·O" (a-2.) 
H , · d os1 e e x=a-, l1cotg 

(F, es la fuerza producida en la armadura en el punto de abscis;JX) 

F _08 l= · ( _a-O,Slhcotge) 
n ' 1 7 xcr ta a 2 

y sustiruyendo el valor de x 

a,~. , ') F ·OSih=-" a·-066/rcotg·e 
u ' 2 ' 

Para zapatas rigidas. el funcionamiento como bielas conduce a grandes esfuerzos en los anclajes. 
como v1mos anteriom1ente 

:; 
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' al 
Además AJyd·0,81h=a,¿·2 

A 1 - a,,a· 
' yd- 1,62h 

lb·"'' = ~- ·ºb =(a>- 0,66:2 cotgle). Qb 

AJyd cr 

lb.ntt = ( 1 -0,66(: )

2 

cotg
2
8 }b 

[63.21] 

[63.22] 

[63.23] 

[63.24] 

1 
Ub.n" corresponde a posición de adherencia 1) (Ver Capítulo 43 ). 

Tomando 

[63.25] 

Como x =a -0,81h , se tiene 

-Si rb.ntt. :> x- 70 =a- 0,81h- 70 ~ ANCLAJE RECTO [63.26) 

-Si no se cumple la condición anterior, pero 

0,7~b-"'' :> x -70 =a -0,81h-70 ~ANCLAJE CON PATILLA [63.27] 

·Si 0,7 Qb.n<~ > x- 70 =a- 0,81h- 70 ~PROLONGACIÓN 1'1 (Fig. 63-17). 

Figura 63-17 

Como la longitud 1'1 está en posición I 

n e 1 
'b.ntt = - + /). 

0,7 
13 
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de donde [63.28) 

Por supuesto, siempre puede recurrirse a las reducciones de !b.net 

expuestas en 44.14.1.c) para aplicar las fórmulas [63.26). [63.27) y 
[63.28] y en particular para lns dos últimas pue::l·.: redu~im el a!'lcl:!je a 
simple prolongación recta mediante las barras transversales solódas. de 
acuerdo con lo expuesto en 44.15.1. 

En este último caso. el número de transversales a soldar. de f63.24] se 
deduce 

. (h)' -Si 1-0,66 -;; ::; 0,5 Una transversal soldada 

-En otro caso, Dos transversales soldadas 

d) Cálculo a flexión. Se reduce al de una losa. 

e) Cálculo a esfuerzo conanre 

Se toma como sección de referencia la situada (fig. 63-1 8) a una distancia d 
de la cara del muro y como canto útil de la sección el canto d1 en esa sección. 
En este caso la pieza f•mciona esencialmente como una viga ancha. 

Valor de cálculo de e~ fuerzo cortante: 

•• H 

Figura 63-/8 

V"= N" (a' -a, d) 
a, 2 

[63.29] 

Comprobación del esfuerzo cortante: El valor de cálculo del esfuerzo cortante 
Vd ha de ser inferior al esfuerzo cortante de agotamiento Vcu• que se determina 
de acuerdo con lo visto en 39.2.6 a) para losas (fórmula [39.95]). Recuérdese 
que para aplicar [39.95] es preciso haber dimensionado la armadura de 
flexión. Una alternativa interesante es el método del ACI expuesto en 
39.2.6 e). Véase la diferencia, para cuantías bajas, en la figura 39-37. 
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63.8 CASO DE ZAPATAS CORRIDAS SOMETIDAS A CARGA 
VERTICAL Y MOMENTO FLECTOR 

Si además del esfuerzo axil N actúa un momento flector M por unidad de ancho 
de cimiento, la distribución de tensiones sobre el suelo ya no es uniforme, sino que 
sigue una ley linealmente variab:e (fig. 63-18): 

N 6M 
(J =-+--

/ - ' a2 a:¡ 
[63.30] 

a, 

Figura 63-19 

resultante de aplicar la ley de NAVIERa la sección de contacto, que se supone 
da comprimida. 

N 6M 
arl =-+-,-

a'2 a; 
N 6M 

a,:!,=--~ 
a2 a: 

La hipótesis de que toda la sección esté comprimida conduce a: 

N 6M 
a, 2 =---, 2 O 

a, a; 

y llamando e a la excentricidad ( -M) e--
N 

M a, 
e=-S-· 

N 6 

se tiene: 

[63.31] 

[63.32] 

[63.33] 

Si no se cumple [63.33], las fórmulas [63.30] a [63.32] no son válidas, y la 
:spuesta del terreno pasa de trapecial a triangular (fig. 63-20 a)). 
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1~ ~ ".' 62SOmm Mf l · 
(LO QUE SEA MAYOR) 

A 
B O"t=4N 

O"t a, 
1 

1: .1 1 : 

• 1 

a, a, 

a) b) 

Figura 63-20 

El conjunto (N, M) es equivalente a la fuerza N con excentricidad 

·(a, ) equilibrio exige que AB = 3 · 2 -e , y de ello: 

2N 
0', = {d, ) 

--e 
2 

M 
e=-.El 

N 

[63.34] 

Para el dimensionamiento de la zapata todo lo dicho anteriormente sigue 
siendo válido con los lógicos cambios en las fórmulas para calcular momentos 
flectores y esfuerzos cortantes. · 

Debe prestarse atención al caso de zapatas en el que sobre alguna zona de la 
car:~ superior actúe un peso (rellenos, soleras, etc.) superior a la reacción del terreno 
sobre esa zona. pues al presentar momentos de signo inverso a los analizados, 
necesitarían armadura en cara superior o verificar que las tracciones pueden 
resistirse con el hormigón. En general las zapatas sometidas a momentos deben ser 
diseñadas para que las tensiones del terreno sobre ellas sean de compresión o nulas. 
En otro caso deben verificarse muy cuidadosamente los valores realmente posibles 
de las combinaciones de acciones. 

Una condición recomendable es la indicada en la figura 63-20 b), de que la 
a, 

resultante diste como mínimo 6 del borde ó 250 mm (lo que sea mayor). La 

razón es que con excentricidades mayores. cualquier dispersión en las acciones, en el 
replanteo o en las desviaciones de construcción puede conducir a que la tensión, 

4,Y 
siempre igual o mayor que -·- , se incremente fuertemente. 

a, 
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63.9 ZAPATAS AISLADAS 

Se entiende por zapata aislada ar:uélla sobre la que carga un sólo pilar. Como 
excepción, se considera también como zapata aislada aquélla sobre la que cargan dos 
pilares contiguos separados por una junta de dilatación, tipo "diapasón" (fig. 63-21). A 
todos los efectos de cálculo, en lo que sigue, ambos pilares que consideran como un 
soporte único con perímetro el circunscrito. 

El funcionamiento de una zapata de este tipo es conipkjo y el cálculo se realiza 
mediante métodos simplificados. Lo dicho anteriormente sobre las zapatas rígidas y 
flexibles es válido también aquí y el método que se expone a continuación es de nuevo 
general, tanto para zapatas rígidas como flexibles, con las distinciones específicas que 
se hacen en cada caso. 

a) b) 

Figura 63-21 

A las formas de rotura vistas en 63.4 debe. añadirse ahora la ruptura por 
nzonamiento, según un tronco de pirámide, tal como se indica en la figura 63-22. 

::;gura 63-22 

o3.10MÉTODO GENERAL DE CÁLCULO PARA ZAPATAS 
SOMETIDAS A CARGA CENTRADA 

Llamamos N al esfuerzo actuante sobre la zapata1 (fig. 63-22). La presión 
ransmitida vale, por tanto: 

N 
(J =-

' a~ b, 

y se considera uniformemente repartida. 

Excluido por tonto el peso do ésta y el posible relleno sobre ella. 

[63.35] 
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a) b) 

Figura 63-23 

a) Cálculo a flexión 

El cálculo se realiza en cada dirección principal, respecto a una sección de 
referencia AA' retrasada respecto a la cara del pilar una distancia e 1, siendo 
e1 = 0,15 a1. 

Si el pilar no es rectangular sino que tiene forma de polígono regular o forma 
circular, se sustituye a esto<; efectos por uno cuadrado de la misma área. 

El momento flector, en la dirección de a2, se calcula aplicando la tensión 
[63.35] a la zona de la zapata situada hacia afuera de la sección de referencia 
AA' y vale, por tanto: 

[63.36] 

El momento actúa sobre una sección de ancho b2 y canto el de la zapata en cara 
del pilar, pero no más de 1,5v , siendo v _el vuelo desde la sección 
considerada. 

En caso necesario (zapatas escalonadas), el cálculo debe repetirse en otras 
secciones, si éstas pueden estar en peores condiciones. 

El cálculo debe ser repetido de forma análoga en dirección ortogonal. Préstese 
atención a que, debido al cruce de armaduras, el canto d no es el mismo en 
ambos sentidos. Debe colocarse encima la armadura paralela a la dimensión 
menor, si es que la zapala no es cuadrada. 

En todo caso, si la zapata es cuadrada, la armadura debe distribuirse 
uniformemente en todo el ancho a2 = b2. 

Si la zapata es rectangular (fig. 63-24), la armadura paralela aliado mayor se 
distribuye uniformemente en el ancho b2• Una fracción de la armadura total A,, 
paralela aliado menor igual a: 

1· 
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' 

[63.37] 

se distribuye en un ancho b2, centrado con el soporte, pero este ancho no se 
tomará inferior a 

a1 + 2 h. 

El resto de la armadura se distribuye unifoiT(lemente en el ancho restante. 

A B B'. A' 

l ' ' 1 1 

1 1 
1 

bt• 
1 

1 1 bz 
1 1 
1 ~ 1 

+-- bz< a1+2h---t ,_,.,. 
l •z l 
' ' 

Figura 63-24 

" 
En cualquier caso, la armadura en una dirección debe absorber p.m. de ancho ·;e 
un momento no inferior al 20'7c del que absorbe p.m. de ancho la armadura en 
dirección ortogonal. 

b) Comprobación de las condiciones de fisuración 

Rige lo dicho en 63. 7 b). Extste aquí un factor adicional de seguridad, y es el 
cosido que cada familia de armaduras ejerce sobre la otra. 

e) Comprobación de las condiciones de anclaje 

De acuerdo con lo que vimos para zapatas corridas en 63.7 e), el fenómeno 
para zapatas aisladas rígidas (v ~ 2 h ) es análogo en cuanto al funcionamiento 
como conjunto de bielas y tirantes. 

En cada dirección, el anclaje se realiza por tanto de acuerdo con lo visto en los 
apartados 63.7 c-1) ó 63.7 c-2). según corresponda. 

d) Cálculo a esfuerzo conante y pun:onamiento 

d-l)Método de EHE 

- Esfuerzo cortante 

Consideraremos primeramente el método adoptado por EHE. 
Posteriom1ente presentaremos un método alternativo unificado para 
todo tipo de zapatas, adaptado de la Norma Norteamericana 
ACI 318-95. 

EHE toma este reparto de ACI-3 tS. que a su vez lo adoptó a la vista de los resultados de ensayof~e 
zapatas reales. . 



La sección de referencia es la situada a un canto útil d de la cara del 
pilar. 

El esfuerzo cortante de cálculo resulta, para presión uniforme a, y en 
la dirección a 2 

(
a,- a

1 
Vd =a,db, 2 

., 
11 

+l----·2 ---
•l 

Figura 63-25 

a, 

b) 

t -_-:: 

1 
1 1 ... 
1 
1:-

d 1"-· 
1' 

[63.38] 

siendo d el canto útil en cara del pilar. (Análogamente se plantea el 
cálculo para la dirección b2). El esfuerzo cortante de agotamiento Vcu es 
el proporcionado por 39.2.6 a) (Cortante en losa). 

Debe cumplirse 

[63.39] 

La comprobación debe repetirse de forma análoga en caso de que 
existan secciones más alejadas del pilar que estén en peores 
condiciones, como puede ocurrir en algunos tipos de zapatas 
escalonadas. 

La comprobación debe realizarse también en la otra dirección principal, 
salvo que resulte evidente que no es necesaria. 

Si [63.39] no se cumple, puede disponerse armadura transversal en 
cada dirección, de acuerdo con la teoría general de.esfuerzo cortante en 
piezas lineales. Es siempre una solución antieconómica y, casi seguro, 
ilógica. Siempre es preferible aumentar el canto, si es posible. 

Comprobación a punzonamiento 

Se comprueba la resistencia a punzonamiento, de acuerdo con lo 
expuesto en el Capítulo 43. De acuerdo con EHE la superficie de 
punzonamiento, es equivalente a la de una superficie SP de referencia, 
prismática, de directriz paralela al eje del pilar y cuyo contorno en 
planta está formado por rectas y arcos de circunferencia de acuerdo con 
lo que se indica en la figura 63-26. 20 



La superficie Sr es el producto del perímetro crítico por el canto 1• Debe 
prestarse atención a que el Eurocódigo 2, Parte 3· "Estructuras de 
hormigón para cimientos" reduce para zapatas la distancia 2 d a d, 
modificando a la parte general del Eurocódigo 2, que establece la 
secció¡¡ e; :ti ca a 1,5 d. 

El valor del esfuerzo de cálculo, siendo CJ" la tensión de catculo sobre 
el terreno, vale 

[63.40] 

donde AP es el área encerrada por el perímetro· crítico y CJ,J la tensión 
sobre el terreno debida a los valores de cálculo de las acciones . 

En la fórmula [63.40] puede tomarse como d la semisuma de los cantos 
útiles en ambas direcciones. 

i 
d 1 d ,a1 ~ d 

¡" 
d 1 o, i 1 1 1 

H -1'-
' -----------' ' 

' ' 
' + + ' 

' 
' ·-m- b, 

' 
' .,.. + ' ' ' ' ' ' ' ' 

o, 
___________ ... 

-1'-
o, 

Fig11ra 63·26 

Debe cumplirse 
V <V pJ- pu [63.41] 

Es evidente que la superficie de perímetro pudiera (fig. 63-27) no ser 
ABCD, sino el conjunto de dos roturas diagonales· planas A'B' y C'D'. 
Sin embargo, en ese caso, no existe acción biaxil ni propiamente 
punzonamiento, sino que se trata de roturas por cortante, ya 
comprobadas en d-1 ). Puede ocurrir incluso que el perímetro ABCD sea 
en parte exterior a la zapata, en cuyo caso significa que la comprobación 
a punzonamiento no es necesaria. 

Ob~érYc:-.~ que a lo largo dd con tomo de SP' el canto pu!.!dc ser variable. 21 

·~. 



A' O' 

Figura 63-27 

Si [63.41] no se cumple, podría disponerse armadura de punzonamiento 
por cualquiera de los procedimientos expuestos en el Capítulo 43. 

Insistimos en el carácter antieconómico y probablemente ilógico (salvo 
casos muy especiales), de necesitar armadura para absorber el esfuerzo 
de punzonamicnto. Un aumento de canto es siempre preferible. 

d-2)Método del ACI 318-95 

El método que se expone a continuación está adaptado de la Norma 
Norteamericana ACI 318-95 (63.4). El método unifica las zapatas rígidas 
y flexibles y lleva muchos años en uso satisfactorio. 

- Comprobación a corte 

Toda zapata, en cada una de las dos direcciones principales, es objeto de 
comprobación a corte (salvo que alguna de las· dos comprobaciones 
resulte obviamente superflua) en una sección distante d de la cara del 
pilar. 

Tomando por ejemplo la dirección de a2 (fig. 63-28). 

fórmula idéntica, como se ve, a la [63.39] . 

. , 
11 

a, 

a) 

d/2 1 1 

f
~-~ 

t>, 1 • 1 1 1 
d/2 1 1 

Figura 63-28 

L-.,---,-J 
L 0 t L d 

a, 

b) 

[63.42] 
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El valor de V'" viene dado por 39.6.2 a) (Fórmula [39.97)). 

Debe cumplirse, naturalmente, 

Vd ::; V 
'" 

[63.43] 

El valor de V"' de [39. 97] puede incrementarse, para zapatas armadas, 
de acuerdo con la fórmula experimental [39.98] 

[63.44] 

donde las unidades han de ser N, mm y MPa. 

Md = Momento flector de cálculo en la misma sección en la que se 
calcula Vd y concomitante con él. 

A, 
p =--¡;---¡- cu<.ntía geométrica de la armadura, referida a la sección de 

cálculo a cortante. 
V ri 

El término ~ en [63.44] no se tomará superior a la unidad. 
Md 

El cálculo se realiza análogamente en la otra dirección. 

- Comprobación a punzonamiento 

Se realiza tomando el valor de cálculo del esfuerzo de punzonamiento. 

[63.45] 

Con este método, el valor de agotamiento viene dado por el menor de 
los valores siguientes: 

[63.46] 

[63.47] 

vpu = 0,35..[1:: b. d [63.48] 

donde f... es la relación del lado mayor al menor de la sección del pilar y 
p el perímetro crítico a punzonamiento, y a, es un coeficiente que vale 
40 par;¡ pilares interiores, 30 rara pilares de borde y :?.0 para pilares de 
esquina. 23 



Obsérvese que en [63.47], en el caso de pilares alargados, reduce el 
valor f"" de punzonamiento hasta igualarlo al de corte. 

En [34.3] se generaliza el valor de A para pilares de sección cualquiera. 

Puede aumentarse la resistencia mediante la adición de armadura 
transversal. 

63.11 ZAPATAS AISLADAS SOMETIDAS A MOMENTOS FLECTORES 
El ca~,, más general (fig. 63-29) es de esfuerzo axil N y momentos M,. MY en las 

dos direcci,•nes principales de la zapata. El caso de pilar no centrado sobre la zapata 
con cxccntri.-idades ex• e,. respecto a los ejes x, y de la figura se reduce al anterior con 
N = " 11 =N e M. =N e 1'<' .• ; :t' y y 

Si tod.IS las presiones sobre el suelo son de compresión o nulas, la distribución 
siuue la le,· de NA VIER. e . 

[63.49] 

Las cu:llTO combinaciones de signos posibles nos dan las presiones en los cuatro 
vértices. 

o, 

Figura 63-29 

Si al!!un;¡ de las cuatro presenta valor negativo, la fórmula [63.49] no es válida y 
la zona de- rc>puesta del suelo y los valores de las tensiones deben deducirse mediante 
laexpresión ¡:eneral de las condiciones de equilibrio entre las acciones sobre la zapata 
y las reacci,,nes del suelo. 

Si uno de los momento~ es nulo, las expresiones deducidas para zapatas corridas 
se generalizan inmediatamente y resultan (M_,= O; M, = M) . 

. 1/ a, 
Si e=-$-· , las tensiones extremas son: 

N 6 

a. 1 "6 áx. si e > ~ . a tenst n m tma es: 
(J 2N 

a=~ 

. 3.l2-"r · 

[63.50] 

[63.51] 
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ZAPATA RECTANGULAR, DOBLE EXCENTRICIDAD 

Figura 63-30 

0.5 

Si M"* O, MY *O, el problema, aunque sencillo, es laborioso. El ábaco25 



adjunto, tomado de TENG, referencia (63.5), resuelve directamente cualquier caso 
(fig. 63-30). 

El ábaco proporciona de forma inmediata la presión máxima mediante la 
expresión: 

N 
a . =k-

l,mr~ íJL [63.52] 

El valor de k viene proporcionado por las curvas de trazo continuo de la figura 
63.30. 

Si la distribución es relativamente uniforme o si en sucesivas hipótesis de 
combinación de actuaciones de Jos valores N, M"' M,., la envolvente de presiones 
pésimas o; Jo es, resulta frecuente, aunque conservador, calcular Jos esfuerzo a para 
una presión uniforme a, =a .... a. •. Afortunadamente, la inmensa mayoría de Jos casos 
reales de la práctica están en la situación anterior. 

Si se está en otro caso, especialmente en Jos II, III y IV del ábaco, Jo anterior 
conduce a sobredimensionar considerablemente la zapata y para evitarlo el ábaco 
permite definir completamente el volumen de respuesta a, del suelo y realizar el 
cálculo, tal como vimos para carga uniforme, con las lógicas variantes para la 
determinación de momen•.os flectores y esfuerzos cortantes, debidas a la no 
uniformidad de la carga. 

Debe llamarse la atención sobre el hecho de que, si se está en casos tales como 
II, IIl y IV, el ábaco permite obtener la información necesaria para el cálculo de los 
momentos flectores y esfuerzos cortantes, pero no existe ningún método disponible de 
cálculo para calcular la distribución de estos esfuerzos totales a Jo ancho de las 
secciones respectivas por lo que Jo usual es, conservadoramente. calcular para la 
presión máxima, considerada como uniformemente repartida, como antes dijimos; a 
veces, se realiza alguna reducción simple a sentimiento. 

En relación con las excentricidades muy altas, utilizar disposiciones que 
conduzcan a Jos casos II. III o IV constituye una mala práctica, que puede conducir a 
giros excesivos del cimiento. Volvemos a recomendar la conveniencia de respetar las 

a b., 
condiciones [63.33] de que la resultante esté al menos a -t y 6, respectivamente, 

de Jos bordes, ya que la utilización de excentricidades mayores tiene el 
inconveniente de que pequeños aumentos de los momentos flectores o errores de 
replanteo o ejecución, pueden producir grandes incrementos de la tensión máxima 
en punta. 

Por tanto, como normal general, las zapatas deben proyectarse para que presenten 
la distribución de presiones del caso I del ábaco. En el caso de zapata rectangular, de 
la condición de que los cuatro valores de [63.49] resulten positivos o nulos, se deduce 
que la carga vertical N tiene que incidir sobre la zapata en el núcleo central, que es un 

1 
rombo de diagonales iguales a de las dimensiones de la zapata, tal como se 

3 
indica en la figura 63-31. 

Si la libertad de proyecto es completa, la proyección del eje del pilar es O 
26 



(fig. 63-32) y las solicitaciones son N, M"' MY, lo mejor es calcular -M" e-- y " N 
M. 

eY = N, , con lo que se define el centro O' de una zapata ABCD, sometida 

a una carga centrada N, equivalente al conjunto (N, M"' M). Con esta disposición, la 
zapata está sometida a presión CJ, uniforme, aunque su pifar esté descentrado. 

y 

a.--+------, e 
., 

1 ., 
., 

Figura 63-31 Figura 63-32 

Con frecuencia, sobre todo en naves industriales. existen \·arios conjuntos de. 
valores de combinación (N, M~ M) y, por tanto. varios centros O' posibles, por lo que 
no resultará posible encontrar una ·zapata que siempre esté sometida a carga centrada y 
presión uniforme. Sí resultará pos1ble elegir una solución de excentricidad moderada 
que corresponda al caso 1 del ábaco o no alejada demasiado de él. 

63.12 RECOMENDACIONES CONSTRUCTIVAS PARA TODO TIPO 
DE ZAPATAS 

a) Bajo la zapata deben disponerse siempre 100 mm de hormigón de limpieza y 
las armaduras deben apoyarse sobre separadores. La excavación de los 
200/300 mm inferiores de terreno no debe ser hecha hasta inmediatamente 
antes de verter el hormigón de limpieza. Esta recomendación es especialmente 
importante en suelos cohesivos cuando es posible la aparición de lluvias. 

b) Siempre son más económicas las zapatas cuanto más flexibles. 

e) Salvo grandes zapatas, conviene disponer canto constante. Si se adopta canto 
variable, debe disponerse junto a los paramentos del soporte unas zonas 
horizontales de, al menos, 100 mm de ancho para montar encofrados del pilar. 

d) Véase lo dicho en el Capítulo 24 sobre el tratamiento de la junta entre pilar y 
zapata. 

e) El canto mínimo en el borde será de 250 mm en zapatas de hormigón armado. 

f) La separación máxima de armaduras no será superior a 300 mm ni inferior a 
100 mm. Si es necesario se agrupan por parejas en contacto. 

g) En zapatas corridas. en todo caso se consid.:rará una cuantía geométrica 
mínima en cada dirección de: 27 



e 0,0020 para aceros B 400. 

-0,0018 para aceros B 500 

En la determinació'1 de la cuantía indicada se cuentan todas las armaduras 
paralelas a la dirección considerada situadas en la cara inferior o la superior y 
eventualmente en las caras laterales para zapat~s aisl2.d3s. Por st!puesto y 
además de lo indicado las zapatas deben cumplir con [36.1111. 

h) EHE recomienda no emplear diámetros inferiores a 12 mm, pero no indica el 
tipo de acero. En nuestra· opinión, en zapatas pequeñas puede bajarse a 1 O mm 
en aceros B 400 y B 500. 

i; 10.1 recubrimiento lateral de las puntas de las barras no debe ser inferior a 70 
mm, por razón no sólo de protección. sino para asegurarse de que las barras 
quepan en el pozo excavado con unas tolerancias normales de dimensiones de 
la excavación y de corte de barras. 

j) Es recomendable modular las dimensiones horizontales en múltiplos de 250 
mm y los cantos en múltiplos de 100 mm, con el fin de facilitar la ejecución .. 
De acuerdo con esto, el canto mínimo expuesto en e) y establecido en EHE 
pasa a 300 mm. 

k) En el caso de juntas de dilatación en "diapasón" para sopones o muros 
contiguos cimentados sobre una misma zapata (fig. 63-33) es siempre 
conveniente disponer una cierta armadura A·, en la cara superior. con el fin de 
controlar la fisuración que se produce al enfriarse y acortarse la estructura, 
fenómenos que tienden a "desgarrar" la cara superior de la zapata. 

1) Para la forma y disposición de la armadura de espera, recuérdese lo dicho en 
el Capítulo 44. · 

Figura 63-33 

63.13 PIEZAS DE ATADO ENTRE ZAPATAS 

Siempre es conveniente establecer un cieno atado entre zapatas que impida sus 
dcsplázamientos horizontales y si la estructura está cimentada en zonas sísmicas con 
a,~ 0,16 g (véase Capítulo 67) el atado es obligatorio y afecta a todas las zapatas de 
acuerdo con la Norma Sismorresistente NCS-94 (63.6). Las piezas de atado deben 
resistir, en tracción y en compresión, un esfuerzo axil igual a ac veces el esfuerzo axil 
correspondiente al más cargado de los dos pilares que enlaza. (Fig. 63-34 b) '· Si la 
cimentación está realizada por pilotes profundos, lo anterior rige aunque ac < 0,16 g. 

a, es el coeficiente de lo oceleración sísmico de c:llculo. (Ver Copítulo 67). 
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.:>I 1a cuut:utaciun 'esta en zona sísmica con 0,06 g < ac < 0,16 g, a nuestro juicio 
es suficiente con que cada zapata quede atada en un solo sentido en cada una de las dos 
direcciones principales, tal como se indica en la figura 63-34 a). Las zapatas 
perimetrales deben atarse siempre en los dos sentidos a lo largo de las fachadas. 

NCS-94 en zonas de sismicidad media admite un atado perimet~-.! 1 sol~_:TJente si 
existe losa de hormigón en planta baja. Ello sería correcto si 1~ losa se hom1i_c0nara a 
tope con los pilares, pero como veremos en el Capítulo 70 ello no es correcto y deben 
disponerse juntas de dilatación alrededor de los pilares, lo que anula la eficacia de la 
losa a estos efectos. 

Llamando Ac a la sección de la pieza, fvd el límite elástico de cálculo del acero y 
Nd el esfuerzo del soporte más cargado de los dos que enlaza la pieza de atado, se ha 
de cumplir, en zona sísmica primera 

Compresión: 

Tracción: 

a) 

0,85AJ,d + AJrd;::: a,Nd 

A,f,.d >a,Nd 

& Ji 
+ 

+ 

+ 

Figura 63-34 

~ 

ll 
+ '='• 

+ 

+ 

b) 

[63.53] 

[63.54] 

K 
:!:, 

La condición [63.54] engloba a la [63.53] y es, por tanto, la determinante para la 
1rmadura. 

La pieza, para que no requiera comprobación a pandeo, debe tener una esbeltez 
siendo b el lado menor de la sección de la viga): 

lo que conduce a la condición 

1 
b?.-

20 

[63.55) 

[63.56) 
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En [63.56] Q es la luz libre entre caras de zapatas Y la pieza se ha considerado 
empotrada en ambas zapatas. 

Es conveniente establecer unos requisitos mínimos respecto a las dimensiones a 
y b de la pieza de atado (fig. 63-35) dictados por razones constructivas. 

Si b pieza se encofr~. las dimcnsicr.2' n;íni:;J~; pucu~n ser 250 . 250 mm. Si la 
pieza se hormigona sobre ~1 terreno, el n;in!rr;o e~ ancho e: 'ier.~ =u•c.licio¡; .. Jo por 
posibilidades físicas de excav;¡ción con retroexcavadora y de refino de taludes y debe 
ser b 2 400 mm. Los recubrimientos en el primer caso son los generales establecidos 
para piezas encofradas y en el segundo 70 mm lateralmente. 

0 

~} 
1 

t ld f 1 1 
1 

s ~ 0.85 a 
S~ 0.8Sb 
s ~ 300mm. 
S~ 15 Ql . _, 

.L a ~ S l • S ,L 

Figura 63-35 

. En la figura 63-35 se ¡njican las condiciones de separación de estribos. 

Si la pieza se hormigona sobre el terreno. debe disponerse una capa de hormigón. 
de limpieza y excavarse el terreno con las mismas precauciones que el de fondo de 
zapata (fig. 63-36 a)). 

La armadura longitudin;•l de la pieza debe anclarse en ambas zapatas una longitud 
igual a su longitud de anclaje (fig. 63-36 b)) a panir del eje del soporte. o solapada con 
la de la pieza del vano adyacente. · 

a 
1 

o'1· m, íf '" • 
1 

:' _1_ LJ 1 1 1 
_,. 

1 --f-!00 mm ~HOR..,tGÓN CE 

~ / HORJ-41GÓN DE 1 ! b 1 LIMPIEZA 

LllJroiPIEZ.A ~ 

a) b) 

Figura 63-36 

La armadura A, debe cumplir las condiciones de cuantía mínima respecto a la 
sección de la pieza de atado. 

La tabla GT-139 proporciona directamente piezas de atado de sección cuadrada 
para diferentes cargas por pilar enlazado. Manteniendo la sección, las armaduras y 
cargas N'd por zapata son válidas aunque se cambien las dimensiones transversales. 
Recuérdese que la luz libre Q de la pieza de atado no debe exceder 20 veces su menor 
dimensión transversal. 
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EJERCICIO 63.1 

Un pilar de hormigón armado de 300 · 300 mm, armado con 4 t/J 16, transmite una 

carga característica al cimiento N" = 400 kN, N. = 200 kN . El hormigón, tanto del 

pilar como del cimiento es de resistencia 25 MPa y el acero es E "!0!). Proyectar Uc' 
zapata cuadrada, sabiendo que la presión admisible sobre el suelo es d~ n.l N/n--~ · 
Tómese y

8 
=1,35, Yq = 1,5. Se supone la zapata enterrada en sueio húmedo. (Empleese 

el método del ACI). 

Si en un primer tanteo despreciamos el peso propio de la zapata, llamando a al 
lado en m, tendríamos: 

600 ' 
-, =lOOkNfm· 
a· 

a= 2,44 m 

Modulando a múltiplos de 250 mm, adoptamos a = 2.75 m, y h = 0,50 m, y se 
obtiene: 

600 ' ' 
a,=--, +2,5·0.5 = 80.6 kN 1m· =0,0806 N/mm-

2,75· 

La condición de punzonamiento conduce a: 

2~~~, [:'.,75:- (0,3+ d)'} o. 35Vl63. 103 [1,2 + 4 d] 

con lo que O, 25 m y modulando a múltiplos de 0.10 111. h = O,.JO 111, por razones 
de flexibilidad. 2.75 

1 0.3~' :. 

~¡;-.-; 
e¡ 1 1 

- L __ .J 1 

W-.;.. 
L------'-'-' -

Figura 63-37 

Como el vuelo es 1.225 m. b zapata resulta llcxibk y las presiones sobre el 
terreno resultan 

600 
CJ. =--, + 0,4· 2.5 =80.34 kN/nr2 = 0.08 Nlmm2 < 0,1 Nlmm 2 

' 2,75• . 

(Para comprobación de terreno) 

600 
CJ =--=79,3 kN/m: = 0.0793 N/mm' 

1 '2,752 
(Para el cálculo de la zapata) 

Hemos elegido la zapata de mínimo canto posible, ya que al no venir impuesta en 
el enunciado ninguna condición de canto, el mínimo. posible conduce a la zapata ~l 
menor cnste. 

,. 



En [63.56] Q es la luz libre entre caras de zapatas y la pieza se ha considerado 
empotrada en ambas zapatas. 

Es conveniente establecer unos requisitos mínimos respecto a las dimensiones a 
y b de la pieza de atado (fig. 63-35) dictados por razones constructivas. 

Si la pieza se encofra, las dimensior::::s n;inim.:s pueden ser 250 · 250 mm. Si la 
pieza se hormigona sobre el terreno, el rr.í~imo de ancho a \ ien,; cc;;dicion:.Jo po;· 
posibilidades físicas de excavación con retroexcavadora y de refino de taludes y debe 
ser b:::: 400 mm. Los recubrimientos en el primer caso son los generales establecidos 
para piezas encofradas y en el segundo 70 mm lateralmente. 

a 

Fig11ru 63-35 

s ~ 0.85 a 
S~ 0.85 b 
s ~ 300mm. 
S~ 15 0 

En la figura 63-35 se indican las condiciones de separación de estribos. 

Si la pieza se hormigona sobre el terreno. debe disponerse una capa de hormigón 
de limpieza y excavarse el terreno con las mismas precauciones que el de fondo de 
zapata (fig. 63-36 a)). 

La armadura longitudinal de la pieza debe anclarse en ambas zapatas una longitud 
igual a su longitud de anclaje (fig. 63-36 b)) a partir del eje del soporte. o solapada con 
la de la pieza del vano adyacente. 

a) 

'1 1 1 1 1 1 11 1 1 

\ HORMIGÓN DE 
LLIMP!EZ.A 

b) 

Figura 63-36 

¡, 

La armadura A, debe cumplir las condiciones de cuantía mínima respecto a la 
sección de la pieza de atado. 

La tabla GT-139 proporciona directamente piezas de atado de sección cuadrada 
para diferentes cargas por pilar enlazado. Manteniendo la sección, las armaduras y 
cargas N'd por zapata son válidas aunque se cambien las dimensiones transversales. 
Recuérdese que la luz libre Q de la pieza de atado no debe exceder 20 veces su menor 
dimensión transversal. ( 
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EJERCICIO 63.1 

Un pilar de hormigón am1ado de 300 · 300 mm, armado con 4 1/J 16, transmite una 

carga característica al cimiento N, = 400 kN, Nq = 200 kN . El hormigón, tanto del 

pilar como del cimiento es de; resistencia 25 MPa y el acero es B 400. Proyectar u:::. 
zapata cuadrada, sabiendo que la presión admisible sobre el suelo es de n.1 N/ro·-.. : 
Tómese y

8 
=1,35, Yq = 1,5. Se supone la zapata enterrada en sueio húmedo. (Emplcese 

el método del ACI). 

Si en un primer tanteo despreciamos el peso propio de la zapata, llamando a al 
lado en m, tendríamos: 

600 ' -,-=lOO kN 1m· 
a· 

a= 2,44 m 

Modulando a múltiplos de 250 mm, adoptamos a= 2,75 111, y lz = 0,50 m, y se 
obtiene: 

600 ' 
a, = --. + 2,5 · 0.5 = 80.6 kN 1m· =0,0806 Nlmm2 

2,75• . . 

La condición de punzonamicnto conduce a: 

2~;~2 [2,75~ -(0,3+ df} o. 35\1165. 103 [1,2 + 4 d] 
con lo que O, 25 m y modulando a múltiplos de 0,10 111, lz = 0,40 m, por razones 
de flexibilidad. 2.75 

'O.J+d , 

~ r---, 
~1'. 1 o¡ ¡ 1 
_L __ .J 1 

~ 

Figura 63-37 

Como el vuelo es 1.225 m. la zapata resulta flexible y las presiones sobre el 
terreno resultan 

600 
u· = --, + 0,4. 2,5 =80.34 kN!m2 = 0,08 N/mm2 < 0.1 Nlmm2 

' 2,75• 

(Para comprobación de terreno) 

600 
a = --, = 79,3 kNim" = 0,0793 N/mm2 

' 2,75• 
(Para el cálculo de la zapata) . 

Hemos elegido la zapata de mínimo canto posible, ya que al no venir impuesta en 
el enunciado ninguna condición de canto, el mínimo posible conduce a la zapata de 
menor cnste. · 33 



i3.14ZAPATAS DE MEDIANERÍA 
a) Generalidades 

La necesidad de su uso aparece en cuanto se disponen pilares junto a las lindes 
de propiedad del terreno en que se va a construir el edificio. Por tanto, las 
zapatas de medianería son de uso muy frecuente e:-1 la práctica. 

Existen muy diferentes sistemas pa"::c s·~:cio:::lr el problem3. que en J.:iinitiva 
es apoyar un pilar de medianería. En la figura 63-39 se indican las soluciones 
más frecuentes. En el libro citado como referencia (63.1) se analizan en detalle 
todas estas soluciones, Aquí se exponen únicamente las dos de empleo más 
frecuente, que son la b) y la e). 

b-~ ~~~' 
R, e) R 2 R, f) R 2 

g) 

Figura 63-39 

Las soluciones a) y h) producen incrementos de llcxiún importantes en el pilar 
de fachada. La e) y d) no los producen. 

Las soluciones e), f) y g) no producen tampoco incrementos de flexión en los 
pilares (salvo los pequeñísimos que surgirían de un análisis muy refinado que 
puede verse en (63.1)) y son por ello las empleadas cuando se trata de pilares 
sometidos a grandes cargas 1• 

Una solución más es la de zapata combinada. disponiendo una z::~pata común al sopon!! de fachadJ 
y al inmediaro interior. 

'>...,-
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Para el cálculo a flexión, partiremos de un recubrimiento de 30 mm, con lo que 
para la armadura el canto útil será del orden de 360 mm. · 

1,35·400+1,50·200 l kNI 2 
ad= -11m 

. 2 75' 
' 

M 
111·2,75, .....•. ·: • .. .,, 

d = \ :, __ ) -r iJ,u · U,:>U} = L..¡o m kiv 
2 

246·10' ..,.,----- =o 04 
25 .2750 . 360 2 ' 

1,5 

y con el ábaco GT-82 obtenemos 

U, 
0,035 U = 0,035 · ~ · 2.750 · 360 = 577.500 N 

' 1,5 

D1sponemos 9 <1> 16 p.m. en cada dirección. 

La comprobación de fisuración. aunque la zapata está en suelo húmedo. resulta 
satisfactoria de acuerdo con la tabla T-47.4. 

Con c/116 la longitud de anClaje para acero B 400 y J,, = 25 MPa vale (ver tabla 
GT-143) 

C¡, = 340 mm< 1225- 0,81· 500- 70 = 750 mm 

luego basta anclaje recto. 

La armadura del pilar es 4 d> 16. luego C¡, = 340 111m , como ya vimos. Tal como 
se indica en la figura, el tramo recto AB de la armadura de espera es de 358 mm, 

') 

suficiente. (Bastaría con : · 340 = '2'27 111111 • según se dijo) . 
.) 

o e 
11 1! 
11 11 ,==o"<==, 

e==~. ¿==::~ 

11 11 
11 11 
u u 

r-11 SECCIONX-X 
e 

340 -~ .2L 
B 

25018 
358 

1\\. " .... ............ 142 _, ]
500 

~ 

~\ 2750 'fº 
\ 25018 

Figura 63-38 
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b) Zapara excéntrica con distribución unifonne de presiones y reacción en la 
estructura del piso. 

Se supone que las fuerzas T centran la carga bajo la zapata (fig. 63-40) 
resistida por una arma jura situada en el dintel de planta baja y por rozamiento 
entre zapata y suelo bajo el esfuerzo axil del pilar. La presión sobre el suelo 
vale 

N "'"N . /' . : 
G, =--:-

a2 b, 

Figura 63-40 

c_ __ ..J_,_ 
1 O¡ 
• 

Como R = NP + Nc. tomando momentos respecto a O, se tiene 

RG:_~a, T(L+h)+N,a,;a, 

de donde 

[63.57) 

[63.58] 

[6J.59] 

Para que pueda aceptarse una distribución uniforme de presiones bajo la zapata, 
debe cumplirse 1 

[63.60) 

Véase la deducción de esta condición en (63.1). 

2 El equilibrio introducido por el par de fuerzas T es la explicación de que muchas zapatas de 
medianería, incorrectamente proyectadas por ignorancia, se hayan componado satisfacEOriamenre en 
apariencia. aunque generalmente con coeficientes de seguridad muy bajos, sobre todo en el pilar. 
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(A= 1 para articulación del pilar a nivel de techo yA= 0,75 para empotramiento). 
El coeficiente f3 es el momento aceptable de tensiones reales a, en el borde de la zapata 
en la hipótesis de que la distribución real sea lineal pero no uniforme. 

NBE-AE-88 autoriza f3 = 1,25 y es bastante corriente tomar 

con lo que rara vez la condición [63.60] no resultará cumplida. 

4 
/3=-

3 
incluso, 

Es de destacar la extraordinaria sencillez del método, pero no d.ebe olvidarse que 
tiene el inconveniente de producir un incremento importante de momento en el pilart. 

Observaciones importantes 

a) La tracción Ten el nivel de primer piso debe ser absorbida disponiendo una 
armadura adicional A,, sobre la ya existente por otros motivos, de valor 

[63.6!] 

donde TJ = rJ, +r"'r.,(r, +T,, =T) 

Esta armadura puede disponerse en las vigas o en el propio forjado y debe 
prolongarse hasta anclarse en puntos que puedan considerarse rígidos. 

b) La fuerza T de rozamiento entre zapata y terreno puede ser resistida por 
rozamiento, siempre que 

[63.62] 

donde C, es un coeficiente de seguridad que puede tomarse igual a 1 ,8 y 11 es 
el coeficiente de rozamiento entre hormigón y suelo. 

e) Si el rozamiento no bastase para resistir la fuerza T, existen dos soluciones: 

- Disminuir el valor de a~ o aumentar h, para reducir T. 

- Absorber la fuerza T con tirantes o tornapuntas anclados o apoyados en 
puntos adecuados d~ ;a estructura (por ejemplo, otras zapatas, comprobando 
en ellas la seguridad a deslizamiento). 

d) La presión a, debe ser comprobada de acuerdo con los datos dcl.lnforme 
Geotécnico. · 

e) El pilar debe ser calculado para el momento flector M = TL, además de los 
momentos que ya tuviera por el trabajo general de la estructura. (Este 
momento debe ser tenido en cuenta en el cálculo del entramado).' 

Este es el inconveniente principal del método, pues obliga a un incremento 
grande del tamaño del pilar de fachada. 

Esto puede exigir. bien un cálculo nuevo de esfuerzos, bien un reparto del momento M a las zonas 
próximas por alguno de los métodos simplificativos vistos en el Torno l. 

2 Esto puede aigir. bien un dlculo nuevo de esfuerzos. bien un reparto del momento M a las zonas 
pn.himas por nlguno dt: lo~ m~tudos simplificativos vistos en el Tomo l. 
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O Para el cálculo de la zapata, cuyo detalle veremos más adelante. se han de 
manejar las presiones a, obtenidas de las a~ restándoles la parte debida al 
peso N,. del cimiento y eventual peso de tierras sobre él. 

e! Dimensirmamic1zto de los :.a o!! la> excéntricas 

Anteriorrncntc hcmo~ e;·_¡;uc.\~\) rr~:?toc!t:' r.-~~:-;.1 i~· ele~·-~:-::·>;:.·-:···~ r) ~ L:· 
dimensiones de b zar'"'~',;~ I:.CC:i..til~¡ 1~. A contimzauon trataremos el el dlculo 
estructural. que presenta diferencias con las zapatas corridas y aisladas. 

Figuw ó3-.Jl 

En la figura 63-41 se indzca la disposición general de la zapata v su ley de 
tensiones cr, sin considerar el peso del propio cimiento. 

El caso real es extraordinariamente complejo. ya que se trata de una placa. 
relativamente gruesa. en voladizo desde un si\ln apm·o puntu;¡J. Lin 
proccdimH:ntu s;ttt~factono L'~ d stguicntc: 

c-1) Cálculo(/ flexir),¡ 

Se con:.idera una viga virtual en voladizo ABCD. empotrada en el 
a, 

soporte y con vuelo a.-- y ancho el del soporte h 1 m;ís medio canto - ~ 

a cada lado. 

Sobre esta viga apoya 

voladizo ele ancho a, 

la Josa A 'B 'C'D ·. compuesta de dos Josas en 

v vuelo b, , sometidas a la correspondiente . 1 

distribución de presiones a,. Sobre la viga virtual actúa también el par 
T (fig. 63--ll ). que debe considerarse también en el dimensionamiento 
al aislar la zapata del pilar. 

c-2) Cálculo a <'S(ucr~o cortallTc 

Se realiza de acuerdo cor. el método general visto en 63.1 O d). 

El esfuerzo cortante debe comprobarse (i'1g. 63-42) en las secciones oc 
rdercncia correspondientes a ambas direcciones (A-A y 8-JJ). 39 



a11 
--'+-

Figura 63--12 

Si la zapata es rígida, esta comprobación engloba. como ya vimos. la d 
punzonamientci. 

c-3) Cúlcu/o a pun:onamielllo 

Se realiza de acuerdo con el Capítulo 43 para pilar de borde. 

d! Zapalll excéntrico con ¡·iga centradora 

El método consiste en enlazar la zapata de medianería a otra zapata interi• 
mediante una vig~. que recibe el nombre de ccntraclora ( fig. 63-43 J porq1 
efectivamente. de;empeña la misión de centrar la fuerza de reacción del su< 
bajo la zapata de medianería. 

~------¡ó fLJ------ .-·-·Ó 
a) b) 

6¡-~---_-_.,.0-M 
e) d) 

La solución más habitual es la indicada en a) con viga de sección constante. 
La b), aunque puede resultar necesaria en algún caso. presenta una ferralla más 
complicada, al tener estribos de canto variable. La e) es de homligonado 
complicado y w,uahm:ntc necesita hormigonar la viga en dos etapas. una hasta 
cara superior de zapatas y otra hasta el enrase definitivo, lo cual exigirá una 
comprobación adicional del esfuerzo rasante de la junta. En cualquiera de los 
casos, la carga equilibrantc del sopone interior puede ser sustituida por un 
macizo M (fn.!. 63-43 d)). 

El esquema de cálculo se indica en la figura 63-44. Dada la gran rigidez dd 
conjunto zapatas-viga centradora, frente a los pilares, los momentos 
adicionales producidos en éstos pueden despreciarse y el esquema estructural 
es el de la figura 63-44 h), es decir, el de una viga simplemente apoyada 

"...-- .• 

sometida a la carga R'1, a la que aplicamos las condiciones de equilibrio 40 
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N 1 + N 1 +N , +N, - R
1
.- R~ =O 

p e P- e- -

·V l - (R. -N ) e - O ' ¡d- _1 ,., -

Figura 63-44 

Stslema que. resuello. conduce a: 

. l 
1?1 = .lv' 1 -+ N,., r e 

[63.631 

[63.641 

[63.651 

Lt primera condición que debe cumplir la solución es que la viga cenlradora 
no levante el snpnnc 2. o lo que es lo mismo R '2 > O. es lo es: 

N • + N - N (~- 1) > O r- ,.;~ rl e 
[63.66] 

Un criterio simplit'icadn. del lado de la seguridad. es exigir que [63.6-11 se 
cumpla actuando en el soporte 1 b carga permanente m:ís la sohrccarga (N

1
,¡) 

v en el so pone· 2 sólo b car~a ¡Jcrmancme (N .• ). 2 
~ ~ ~-

N .+N ,-N ~(~-1)>0 
. ..:- e_ P e [63.67] 

Oh:-.ávcsc que {63.MJ c~ supcnor a Nr1 + N, 1• Por tanto. el método de la viga ccntradora. aunque 
tknc la ventaja de no tran~mitir momento al soporte. cxi1_:c una zapata de mayor superficie que el 
m0todo vtsto alllcriormcntc. 

2 Es un criterio simplificado. pue> si en el soporte 1 actúa la sobrecarga es porque lo hace en el vano 
entre lo~ dos soportes. en lo<> d1~tintos pisos y. por tanto. en el soporte 2 aparl.!ccría al menos una 
fracción de la sobrccarg.1. 41 



l.a pre,itin <J;, . en la zapata Lk medianería. vale 

fó3.6~] 

y en la zapata interior. descontaremos sólo la reacción de la viga centradora 
(:-.:;:,icl.J a la carga permanente del sopon·: l. c;ue de:1ominamos J\1• con lo que, 
de acuerdo con [63.65], tenemos: 

N +N -l'i (~-1) p: e:! gl e 
(J ;, = -----:-. ...,..,-. --'--"-

(/, b, 
1 ó:l.69 J 

Todo lo anterior ;e ha referido al cálculo de pres10nes sobre el t.:rreno, 
d.:bicndo por tanto verificarse 

<J·,, ::; (J; ad111 

Para el cálculo de las zapatas y de la viga centradora. de acuerdo con lo ya 
dicho. no consideraremos los pesos propios de zapatas y viga. con lo que 
d.:s¡gnando sin primas las cargas correspondientes. se tiene: 

De [63.64] con N,.¡ =O 
. 1 

R = ,v . -. ,... e [6:'.70] 

N ,1 
(J = r ,, 1 a. J. e 

[63.71] 

Uc· 163.651 con N • = U 

N.-N (.!..-1) r- .(1 e 
(J'' = ----:.---.:... 

(/, b. 
[63.72] 

Cú/cu/o de la ¡·iga e<'IIInulora 

U e'yuema d..: cálculo de la viga c.:ntradora es el de la ti gura 63-45 a). 

El momento máximo en vi!.!a r.:sulta 

M,.~=-r~[-R,;+Nr,(a:-~')] 

M,.~=-y 1 N;'[~(2-~)-a,] [63.73] 

El ::.1gnn - en los mom~nlos inJi~.:a trac..:-iuncs en cara superior. 
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e -·~1 --T~------~~~ ~~~ 

1 ' 
<) 

!!11 í0111 1 le, 
ü-

+-'~'-1-
tlt 
1 '1 ;¡-¡l¡ 1 /T-.c 

"o,' n 0:,) Mld 
b) 

1~ 1 
l. 1 ' 1 

1 1' : 
' 1 

"o'p' 1' 1 : .:-'---.,-,------,i"o'vo 
'·• /' [v, 2 e) 

El momento nüx1mo ocurre en el interior de la zarata y SL' determina 
f~cilmcnte traz:mdo por ;;untos b ley de momentos. 

Lo nom1al es dimensionar la viga para el momento [63./C:]. ya que el m~ximo 
ocurre en el interior de 1:! zapata y. al ser mucho mavor 1;! 'ccción tk l10rmigón 
y por tanto mayor el canto útil. la condic1ón crítica suek ;a [63.7:1 1. Sólo con 
cu:.mtías muy bajas en viga (lo cual no es nom1al precisamente en vigas 
centr:¡doras 1. puede ser crít1cn el valor m:.íximn. 

La distribución de momentos flectores se indica en la ti gura 63--L'> h) y es 
line:1l sobre la vi8a. La distribución de esfuerzos coruntes se indica en la 
figura 63--+5 e) y ;:s constante sobre la ,·iga con 'alar 

es decir 

V =y N (~-1) 
tJ 1 rt e [63.74] 

Considerando la viga como existente de soporte a soponc. con el 
ensanchamiento que representa la zapata excéntrica, el cPrtante se comprueba 
;:¡ una distanci:1 d de J;:¡ cara v vale 
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[63.75] 

El cortante V1d será resistido con la sección de la viga y requerirá por tanto 
armadura de corte. El cortante V2d es resistido por la sección de la zapata de 
ancho b2 y canto d y no requerirá habitualmente dicha armadura, excepto si el 
canto de la viga supera el de la zapata, en cuyo caso el cortante debe ser 
resistido por la viga. 

Cálculo de la zapata excéntrica 

Dada la existencia de una viga de soporte a soporte, la zapata flecta 
exclusivamente en sentido perpendicular al plano medio de la viga (fig. 63-46) 
y su cálculo a flexión, fisuración y anclaje es totalmente idéntico al que vimos 
para zapatas corridas, considerando el ancho b de la viga como el de un muro 
virtual que apoyase en la zapata. 

b l 

F1gura 63-46 

La comprobació!l a cortante en el sentido b2 se hace también de manera 
idéntica a como vimos anteriormente. 

Dada la estructuración del cimiento. es necesaria la coilfprobación a 
punzonamiento. Otra solución es am1ar la viga a conante. disponiendo 
c'tribos hasta la fachada y cubriendo el valor V2J 1• No es entonces necesaria 
la comprobación a punzonamiento. 

Cálculo de la zapata illterior 

Corresponde al caso de zapata aislada. Únicamente debe observarse que la 
presión de reacción del suelo, debida a la reacción ascendente provocada por 
la viga centradora, se reduce, de acuerdo con [63.72] a 

NP~-N,t-1) 
u,, = [63.76] 

á~ b; 

[:-.t.l !-.oluciOn pcmulc n::Jucir el ~.:~mto en estas zapatas. que mclcn ser críticas a punzonamicnto. 

44 



¡ 
.• 

63.15ZAPATAS DE ESQUINA 

a) Generalidades 

Este tipo de zapatas aparece en los edificios, bien en las esquinas en que 
concurren dos mediar.erías o también en las que concurre una medianería y 
una fachada en límite de vía pública (fig. 63-47). 

Son, por tanto, de uso muy frecuente en construcción urbana y en ciertos tipos 
de construcciones industriales. 

Figura 63-47 

Como en el caso de zapatas de medianería, son posibles muchos tipos de 
soluciones. Desarr'J!laremos las dos más comunes 1• 

b) Zapata de esquina con distribución uniforme de presiones y reacción en 1 
estructura del pisu 

Es un caso semejante al expuesto en 63.14. Analizamos el caso usual que es: 
de zapata cuadrada 2. 

Se supone que las ft:erzas (fig. 63-48] centran la reacción bajo la zapata, ' 
forma que la presión sobre el suelo vale: · 

R 
cr, =-, 

a; 
siendo R la resultante de presiones. 

z 

y 

Figura 63-48 

1 Véase (63.1) para ampliación del lema. 

2 El planteamiemo es válido para zapata rectangular. 
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Se desarrolla el método, como en el caso anterior, para soporte y zapata 
cuadrados. Escribiendo las seis ecuaciones de equilibrio para el sólido 
soporte-zapata (componentes según los tres ejes X, Y, Z y momentos respecto 
a los tres ejes iguales a cero) se tiene 1: 

r.x ==o 
LY=O 

LZ=O 

T -T =0 o o 

T, -T. =O 

R-N -N =0 p e 

LM =O T (L + h)+ N ~+N a, - R a, =O 
X O p2 '2 2 

( ) 
a, a, a2 LM -O -T L+h -N --N -+R-=0 

... - o p2 '2 2 

LM.=O . al al a2 a2 
f --T -+T -- T -=0 
"2 "2 "2 "2 

Sistema cuya solución es 
R=NP+N, 

a, -a 
T =N - 1 

• P2(L+h) 

Como en 63.14 y por análogos motivos, el método sólo es válido si 

donde T = T.,.J'i . 

[63.77] 

[63.78] 

[63.79] 

[63.80] 

[63.81] 

[63.82] 

(A= 1 para articulación a nivel de techo y A.= 0,75 para empotramiento). 

Vale aquí lo dicho en 63.14 como OBSERVACIONES a) a t) que allí se 
hicieron. 

e) Cálculo de la ~apara 

En el caso estudiado, la zapata constituye una placa gruesa empotrada en el 
pilar por una de sus esquinas, por lo que su funcionamiento es complejo. 

La solución es inmodiata dando una sección venical por el plano de simetría. Se ha preferido plantear 
el sisJema goneral. porque sería el necesario p~ra el caso de sopone y zapata no cuadrados. 

' ' 
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Figura 63-49 Figura 63-50 

:: 1) CálcÚlo de la placa 

Cálculo a flexión. A continuación se expone un método simplificado de 
cálculo basado en suponer dos vigas virtuales en voladizo, OA y OB. 
empotradas en el pilar y sobre estas vigas se considera apoyada una placa 
cuadrada de lado a2 sometido a la ley de presiones CJ, del terreno. El caso · 
ha sido estudiado en la referencia (63.7) y de su estudio resultan unos 
momentos máximos, uno en dirección de la diagonal que pasa por el pilar, 
que produce tracciones en cara inferior, y otro en dirección ortogonal que 
produce tracciones en cara superior. El valor de estos momentos es 
prácticamente coincidente, resultando, por unidad de ancho 

' M=CJ,a; 
4,8 

[63.83 

Como el armado en sentido diagonal complica mucho la ferralla 
disponemos la armadura correspondiente al momento M por metro dt 
ancho en ambas direcciones principales de la zapata. Recuérdese que est: 
armadura es necesaria en ambas caras de la zapata. 

Para el cálculo de las vigas virtuales OA y OB, el análisis teórico conduce 
a una distribución de reacciones de borde como se indica en la 
figura 63-50, lo que conduce a un momento en cada voladizo 

M, = 0,28 CJ, a; 
Como no consideramos las torsiones, adoptaremos para los voladizos el 
valor · 

M = CJ, e; 
y 3 [63.84] 

La armadura de la placa se dispone en horquillas como se indica en la 
figura 63-51 a), con lo que se simplifica el anclaje en el extremo A. El 
anclaje en el extremo B se realiza de acuerdo con lo visto anteriormente. 

Si se emplea tirante. al momento M, debe añadirse le el valor M= -r( h- ~). Es recomondabl< que 

el momento resultante se absorba con armadurn simétrica (horquillas). 
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a, a, 
11 11 
+ ¡+ 

A 8 [::::::: { 
, 

1 
~ 1 ., 

a) 
Figura 63-51 

b) 

Para que las horquillas sean iguales en ambas direcciones. las capas 
deben colocarse como se indica en la figura. 

Los· voladizos virtuales OA y 08 se arman considerando un ancho 
ficticio igual al del pilar. Su armadura, en su entrega en el pilar, debe 
solaparse con la armadura de espera o bien ser ella misma armadura de 
espera. 

d) Zapata de esquina con distribución uniforme de presiones, conseguida 
mediante dos vigas centradoras 

El esquema se indica en la figura 63-52. Llamemos NP 1• Np:· NP3 los 
esfuerzos axiles de los tres soportes y Nc/. Ncz· NcJ los pesos de los tres 
cimientos. Sean R1 y R2 1as reacciones ascendentes produciaas en los pilares 
1 y 2 por la reacción R, centrada bajo el cimiento del pilar de esquina 3. 

Aplicamos las ecuaciones de equilibrio al sistema formado por las fuerzas 
NpJ• NcJ• R1, R2• R. Las ecuaciones de los momentos respecto a los ejes X, Y; 
se han sustituido por las correspondientes a los ejes X', Y' de la figura 63-52. 

l 

Figura 63-52 

:: 
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lo que simplifica mucho las expresiones 

rZ=O 

L\I, =O ,._ 

rAI_., =O 

sistema que. resuelto. conduce a 

[63.85] 

[63.86] 

[63.87] 

' . 
Si los soportes son de 
referencia (63.2), Q1, =~1 ,, 
y transforman en 

tamaños muy parecidos, puede suponerse (ver 
¡, = -~' y las expresiones anteriores se simplifican 

La presión bajo la zapata resulta por tanto 

R 
a=

' ab 

donde R viene dada por [63.87] o [63.90]. 

Para el cálculo estructural de la zapata, el valor de a, va k 

R-N 
(J = c3 

' ab 

[63.88] 

[63.89] 

[63.90] 

[63.91 J 

[63.92] 
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Es necesario asegurarse que las fuerzas R1 y R2 no levantan los pilares. Como 
hicimos en 63.14 d), adoptaremos la simplificación de que actuando en el pilar 
3 la carga permanente más la sobrecarga, no se produzca levantamiento en los 
pilares 1 y 2, actuando en ellos sólo sus cargas permanentes Ngl' Ng2, más el 
peso de sus cimientos, Nci• Nc2• Es decir: 

[63.93] 

f63.94] 

Cálculo de las vigas eentradoras 

La viga centradora 2-3 se representa en la figura 63-53, donde NP3.2, representa 
el esfuerzo axil actuante en el pilar 3 y asignando a la viga cemradora 2-3, 
R J.2 tiene análogo significado. 

cr, 

Figura 63-53 Figura 63-5-1 

Aplicando !Js ecuaciones de equilibrio 

N . , +R. =R. , 
P~- ~ .r-. 

de donde 

l. 
R,_,=R.-

- - 1, -e, [63.95] 

e, 
Np3-' = R. -

- - l, -e, [63.96] 

El cálculo de ¡,¡ viga se hace como en 63.14 d). La viga 3-1 se calcula de 
forma an:ilnga. 
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calcuLO ae ta zapata de esqu111a 

Se realiza de forma idéntica a lo expuesto en e). La presión a, p:.1r~ el cálculo. 
vale 

R-N el 

a .. ; 

Obsérvese (fig. 63-54) que al calcular la zapata mediante lo expuesto en e), en 
el cálculo a corte y punzonamiento. se adoptó un criterio que era correcto parQ 
zapatas de esquina aisladas. es decir. sin vigas centradoras. Este criterio es 
conservador para nuestro caso, ya que despreciamos las reacciones R1 y R2 de 
las vigas sobre la zapata, que naturalmente reducen los esfuerzos cortante y 
punzonante. No es posible un cálculo más ajustado, ya que no existe un 
método de cálculo disponible para estudiar el reparto de las fuerzas R1 y R2 
hacia el interior de la zapata 1• 

Cálculo de las zapatas contiguas 

Su cálculo debe re~ !izarse descontando de su carga vertical los valores de R 1 
y R2 obtenidos en [63.88] y [63.89] haciendo NP3 = Nc3 donde Ns3 es el 
esfuerzo axil debid'J a la carga permanente. 

63.16ZAPATAS COMBINADAS 

2 

a) Generalidades 

Se entiende por zapata combinada la que cimenta dos pilares'. En general, _en 
este caso, es una buena práctica dimensionar el cimiento de forma que el 
centro de gravedad de su superficie en planta coincida con el de las acciones. 
Esto puede conseguirse de varias formas (Fig. 63-55): Una de ellas consiste en 
construir la zapata de ancho constante, de forma que el centro de gravedad del 
rectángulo de la planta de la zapata coincida con el punto de paso de la 
resultante de las cargas de los dos soportes. Esto mismo puede alcanzarse con 
otras formas de planta. como por ejemplo. la trapezoidal, pero ello tiene el 
inconveniente de complicar mucho la ferralla, al organizarla con barras de 
longitud variable, por lo que muy rara vez se recurre a esta solución. 

o o o o 

Figura 63-55 

Por supuesto, al existir vigas centradoras no se disponen ni calculan voladizos virtuales. El cálculo 
se reduce al de la placa apoyada en las vigas centradoras. 

Se excluye naturalmente el caso de pilares contiguos en juntas de dilatación. caso que se trata como 
d u~ un pilar único. 
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Actualmente, por motivos economtcos, se tiende a dar a las zapatas 
combinadas canto constante, aunque a veces, en casos paniculares, se emplea 
la solución indicada en la figura 63-56 con sección en T invertida. 

-·-•• 1 

• • 
Figura 63-56 

N, 
M, .. ~ 

t 
l X 

r 
x, 

Fig11m 63-57 

El caso más general es el de las dos cargas con dos momentos 1 (fig. 63-57). 

Estableciendo el equilibrio con la resultante R, se tiene: 

{
N1 +N2 = R 

AI, + lv/2 - N,x, = -R-r 
[63.98] 

de donde: 
R =N1 + N2 [63.99] 

x = N,x,- M,- M, 
N, +N, [63.100] 

con lo que queda d~finida la magnitud y posición de la resultante. 

Si es posible, el cimiento, generalmente rectangular, se dispone concéntrico 
con R, con lo cual se tiene la ventaja de que las presiones sobre el suelo, si el 
cimiento va a ser rígido, pueden considerarse uniformes. 

Si la coincidencia del centro de gravedad en planta del cimiento con el punto 
de paso de la resultante no puede conseguirse, la distribución de presiones es 
variable. En ese caso a partir del valor de R y de su excentricidad e respecto al 
centro de gravedad de la planta de la zapata, se aplica el método expuesto en 
63.11 para calcular dicha distribución. 

Una vez dimensionado el cimiento, de acuerdo con la presión admisible, el 
valor de R y su peso propio debe ante todo calcularse su sección para que la 
pieza pueda ser considerada como rígida. De acuerdo con la teoría de vigas 
sobre suelo elástico, la sección del cimiento por un plano vertical que pase por 
los ejes de los pilares debe ser tal (fig. 63-58) que: 

En la pr:íctica los mom"ntos en edificación suelen ser de poca imponancia y frecucnlemente no se 
consideran para el cálculo del cimiento. Puede no ocurrir así en otros tipos de estructuras, por lo que 
se trata aquí el caso general. 52 
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1 
El e, <0,88,

\kb 
' 

Figura 63-58 

[63.101] 

[63.103] 

<Ti 

Si las tres relaciones anteriores no se cumplen. el cimiento debe ser calculad< 
como flexible por los métodos correspondientes 1• 

La hipótesis de rigidez del cimiento debe ser verificada siempre, salvo que result 
. evidente. No debe olvidarse que si dicha hipótesis no resulta cierta las presione 

bajo las zonas próximas a los soportes (fig. 63-59) serán mayores que lo previst 
y menores en las zonas alejadas. Desde el punto de vista estructural del cimiente 
esto es favorable, pues al acercar. en definitiva. las cargas a los soportes, s< 
reducirán tanto los esfuerzos cortantes como los momentos !lectores. Sir 
embargo, esto es desfavorable desde el punto de vista del suelo, ya que la; 
presiones máximas sobre éste serán mayores de lo previsto. 

~' ·~ 
ft!!!t!!!!l 

o) b) 

F1gura 63-59 

b) Cálculo a flexión longitudinal 

Se calcula como una viga simplemente apoyada con dos voladizos. La 
armadura resultante se distribuye uniformemente en todo el ancho del 
cimiento. Usualmente se corre de lado a lado, aunque por supuesto puede 
interrumpirse parte de la armadura en cara superior o inferior, respetanto las 
reglas generales de anclaje. 

Las comprobaciones de fisuración. adherencia y anclaje se realizan de acuerdo 
con la teoría general de vigas. 

l Véase una cxpo:-.ición gcn~ral en (63.1 ). 
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e) Cálculo aflexiónrransversal 

El tema no es tratado por ninguna Instrucción. Si la pieza es de secc10n 
rectangular, una solución práctica (fig. 63-60) es con;iJerar unos voladizos 
virtuales AA 'BB' y CC' DD' en cada soporte con ancho el del soporte más dos 
cantos y considerar concentrada en su superficie toda la reacción del suelo 
correspondiente a ese soporte. El voladizo se arma a flexión tomando como 
luz la distancia desde su extremo a !u cara del Sv!Jul ~e y la armadura se 
comprueba a fisuración. adherencia y anclaje como vimos en los capítulos 
corr.:s ponui.: ntcs. 

F 

h h 

eH He 
' 1 1 1 

' ' • 1 
1 

-m-
1 ' ·-$-

1 

' 1 ' 1 

' ' 1 ' 1 

' ' 1 1 

' 1 1 1 

' ' ' 1 

E 8 8' D D' 

En las zonas centrales y en las de voladizo, es decir, en las del tipo A 'CDB' y 
ABEF, se dispone como arrnadura la que cubre un momento igual al 20% del 
longitudinal correspondiente, es decir, la mínima que EHE establece para 
placas. 

Obsérvese que el método parte de considerar sólo los voladizos como 
resistentes en sentido transversal, despreciando la resistencia transversal de las 
zonas restantes. 

A primera vista puede resultar extraño que si se ha aceptado la hipótesis de 
rigidez infinita del cimiento en comparación con la del terreno, para la 
flexión longitudinal, no se acepte la misma hipótesis para la flexión 
transversal. La razón se aprecia claramente en la figura 63-61 a) en la que 
figura una zapata combinada de sección rectangular. Si se acepta la 
hipótesis de reparto rígido para la flexión transversal, como la armadura de 
flexión longitudinal no está situada en la línea de soportes, sino 
uniformemente repartida en el ancho de la zapata, la escasa armadura 
transversal en la zona del soporte no es capaz de encauzar hacia éste las 
cargas (caminos 1 ~ 2 y 1 ~ 3 en la fig. 63-61 a). De ahí el método 
anteriormente adoptado que asegura adecuadamente la transmisión. 

En cambio si se emplea la zapata de sección T invertida, el encauzamiento está 
asegurado 1 ~ 2 y 1 ~ 3 en la figura 63-61 b) y la armadura transversal 
debe repartirse uniformemente a lo largo de la zapata. 

Los estribos de corte de los que luego. trataremos pueden ser, en sus ramas 
horizontales, utilizados simultáneamente como armadura de flexión 
transversal. 54 
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lt.: º:o J[ 
SECCIÓN A-A SECCIÓN B-8 

a) b) 
Figura 63-61 

d) Cálculo a esfuerw cortante 

La comprobación a cortante se realiza como una pieza lineal (fig. 63-62), 
comprobando el cortante en las secciones de referencia situadas a una 
distancia d de la cara del soporte. 

lli~ ------w . "N . : : ' : 
' 1 1 1 

1 d d 1 1 d d 1 

Hr--f "tlH 

-m-: 
' ' 

' ' 
: _m_ : 
: t,¡J. 1 

' . ~ 

Figura 63-62. 

En este tipo de cimientos, si son necesarios estribos, su disposición conviene 
que se ajuste a los esquemas· a) o b) (fig. 63-63) si la cota indicada supera la 
longitud de solape ~" 

cm Ir PI! 11 
~ 

D D D 
o D o 

a) b) e) 

Figura 63-63 

En ambos casos, las ramas horizontales de los estribos son útiles como 
armadura de flexión transversal, cosa que no ocurre en la solución e). 
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Debe realizarse de acuerdo con lo indicado en el Capítulo 43. 

63.17VIGAS DE CIMENTACIÓN 

Se entiende por viga de cimentación aquella sobre la que apoyan tres o más 
pilares (fig. 63-64 a)). De nuevo aquí la sección transversal puede ser rectangular 
(fig. 63-64 b)) o bien adoptar la forma de T invertida (lig. 63-64 e)) con economía de 
hormigón y acero, pero con un mayor coste de encofrados y mano de obra. La 
tendencia actual es hacia secciones rectangulares. salvo en grandes cimentaciones, en 
las que las formas más complicadas pueden compensar desde un punto de vista 
económico. 

L , L, 
' , L2 

¡li m 
a) b) e) 

Ftgura 63-6.J 

Una ventaja a considerar en este tipo de cimentaciones reside en- la. menor. 
sensibilidad que presentan. con respecto a las zapatas aisladas. frente a un posible 
defecto local del terreno, oquedad. etc. 

El cálculo de este tipo de cimentación es extraordinariamente complejo, y sólo 
puede ser abordado por métodos aproximados. El ordenador puede representar una 
ayuda importante, pero tampoco su uso puede conducir a una gran exactitud. El 
proyectista deberá por tanto desarrollar en todo lo que sigue su propio criterio en 
muchos aspectos. 

La complejidad del problema surge en primer lugar del conjunto suelo-cimiento. 

Actualmente existen tres niveles de precisión en el cálculo general de este tipo de 
cimentaciones: 

a) El primero (fig. 63-65) supone el cimiento rígido y, por tanto, indeformable, 
de manera que bajo la acción de las cargas desciende sin flectar. El terreno no 
directamente situado bajo el cimiento se supone que no experimenta 
deformaciones. Este método es el que hemos venido aceptando para zapatas 
corridas y centradas. Como veremos más adelante, incluso para zapatas, si los 
vuelos exceden mucho al doble del canto, la hipótesis de rigidez no es exacta; 
sin embargo, la práctica habitual de hacerlo así durante muchos años, se ha 
mostrado como satisfactoria; por otra parte, las tendencias actuales a una 
mayor prudencia en los cálculos, a esfuerzo cortante y punzonamiento de la 
que se tuvo en el pasado, conducen a zapatas menos flexibles de lo que era 
habitual. por lo que la práctica de aceptar el reparto lineal se s1gue 
considerando válida para zapatas aisladas. 

-. 

56 



Para zapatas combinadas, vimos C]U(' la hipótesis de rigidez del cimiento no 
podía ser aceptada "a priori" n; por tamo el reparto lineal y tuYimos que 
imponer las condiciones [63.101], [63.102] y [63.103] para poder 
establecerla. 

N1 N¡ 

l ! l l 
!:-:::::::j 

T ·¡-
E--------3 ._ ________ ..J 4---- --+ 

'----------· 
il) b) 

Figura 63-65 

el 

b) Un segundo nivel de precisión en el cálculo es el indicado en la 
figura 63-65 b), supone que la deformación, común al terreno y al cimiento. 
es proporcional a la presión producida. También acepta que el terreno no 
situado bajo el cimiento no se deforma. 

e) El tercer nivel, hoy ~on estudios avanzados pero de difícil aplicación a la 
práctica. plantea el problema en forma general. en función de las 
características tensión-deformación del terreno, de la deformabilidad del 
cimiento y de la ddormabilidad del edificio que apoya en el cimiento \Y no 
sólo de su estructur'l). El terreno que rodea el cimiento experimenta, como 
realmente ocurre, ddormaciones bajo la acción de éste. 

Otra fuente importante de incertidumbre surge al considerar la deformabilidad 
relativa del suelo, el cimiento y la estructura. Esto se indica esquemáticamente en ,l,a 
figura 63-66. 

En el caso indicado en la figura 63-66 a), que· corresponde a un cimiento muy 
rígido y a una estructura muy flexible, la distribución de presiones varía según el tipo 
de suelo. pero con razonable aproximación puede considerarse un repano de acuerdo 
con el módulo de balasto. 

1 1 
l1111i1T.l..T.l..!J 

a) b) 

tl1t1111111TJ 

e) d) 

Figura 63-66 57 
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En el caso de lá figura 63-66 b), tanto el cimiento como la estructura son rigidos 1 y la 
distribución de presiones puede supon~rse linealmente variable. 

En el caso e) de la misma figura, estamos ante una estructura flexible y cimiento 
flexible. Es de aplicación de nuevo el método del módulo de balasto~. 

En el caso de la figura 63-66 d), el cimiento es flexib' ~ :• la estructur;; rígida. No 
existe un procedimiento riguroso de cálculo. aunque sí aprnxirnac~o. 

Los procedimientos correspondientes de cálculo exceden al espacio aquí 
disponible. (Véase (63. 1 ). 

63.18EMPARRILLADOS DE CIMENTACIÓN 

Si la disposición en planta de los soportes presenta una distribución apropiada 
(fig. 63-67), es posible adoptar la distribución de vigas indicada en la figura que por 
supuesto pueden combinarse con los restantes tipos vistos en los capítulos anteriores. 

De nuevo aquí debe considerarse la posibilidad de utilizar secciones rectangulares o 
en T invertida, existiendo la tendencia a la sección rectangular por su economía en 
encofrado y su mayor sencillez de ferralla. 

Figura 63-67 

Como en el caso de vigas de cimentación. lo~ emparrillados presentan la ventaja 
adicioml de ser menos sensibles que las zapatas aisladas a la existencia imprevista de una 
oquedad o defecto local aislado del terreno. 

Siempre que sea posible, sobre todo en vigas flexibles, interesa disponer voladizos, 
aunque en este caso ello no resulta posible en las vigas que acometen a límites de 
propiedad. 

Las vigas en cada dirección presentan la misma clasificación y tienen los mismos 
métodos de resolución vistos en 63.17, con el problema adicional de reparto de 1:! carga 
de cada pilar en las dos vigas que lo reciben. 

Insistimos de nuevo en que lo que impona no es realmente la rigidez de la estructura. sino la del 
con junio de la consJrucción. que puede ser mucho más elevada. Sin embargo, no debe olvidarse que 
pane de la rigidez exlraeslructural de muchas construcciones proviene de panes (tabiquería, por 
ejemplo) que pierden su rigidez, por fisuración. mucho anles de que la estructura y el cimiento 
alcancen su estado límite último, por lo que se debe ser prudente al contar con ella, salvo en 
condiciones de servicio, elapa en la que siempre pueden ser considerJdas. 

2 Una flexibilidad excesiva del conjunto puede conducir a una incompatibilidad de los elementos no 
estructurales de la construcción. en el conjunto cimiento-e-structur~. 
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63.19PLACAS DE CIMENTACIÓN ' . 
Como caso límite del emparrillado. se plantea la solución de placa de 

cimentación. Generalmente, se recomienda que cuando la superficie de cimentación 
mediante zapatas aisladas supera el 50 por ciento de la planta de la construcción se 
estudie el posible interés de una cimentación por placa. Es obvio lo relativo de una 
reglQ si~plificada de este tipo, est">:-.lec:-ida el'~ !!"de'l~ndcncia de la r"~sión de 
cimentación y de las luces entre pilares. 

Las ventajas de esta solución son evidentes en cuanto a minimizar 1: 
importancia de un defecto u oquedad aislada del terreno. Sin embargo. la idea d• 
que la cimentación por placa es la panacea· de cualquier problema es sumamentt_ 
errónp" La placa presenta problemas estructurales y geotécnicos que deben se1 
estudiados con especial cuidado. 

La tipología b<isica se indica en la figura 63-68. 

A+j .. ..- ... • 
DDD 

A 
. t.. 

... ... .. .. 
DDD 

+ 

.. • • .. 8 -+- ... + e 

DDD t.. ~ 

• .. ... .. ... ... + ... 

n n n n 
1 1 

SECCIÓN A·A SECCION 8·8 

a) b) 

Figura 63-68 

t*,----•,--- -, .... -- --,• 
' 1 1 ' 
1 1 1 ' 

' 1 1 1 ' 1 
'----' , ___ ....! , ____ , e • ____ + ____ ...-____ • e 
' 1 1 1 ' 1 

<t._ ; : : : : : ~ 

.:~-:.-_-_:·~=~ ~ ~:·~=~ = =:· 
' 1 ' 1 

1 1 1 1 1 

' ' ' '----' '----' , ___ ....! ¡..· ... • .. 
cfl 

n n n n 
lDDDI}'m 

SECCIÓN C-C 

e) 

La solución a) surge como evolución natural del emparrillado, constituyend• 
una placa nervada. La solución b) es una nueva evolución de la a), fruto de 1: 
tendencia hacia la supresión del encofrado y la simplificación de la ferralla. L: 
solución e) constituye una versión extraordinariamente aligerada, pero presenu 
evidentes complicaciones constructivas y sólo puede considerarse para casos mu) 
especiales. Para casos normales, la solución b) es habitualmente la más interesante. 

En la figura 63-68 los pilares se han dibujado con distribución rectangular de 
sus ejes en planta. Aun en ese caso, el cálculo estructural presenta seria~ 

dificultades y es muy trabajoso por procedimientos manuales. Si como es frecuente 
la distribución en planta de los pilares no se ordena en malla rectangular, el cálculc 
con ordenador resulta obligado. 

De nuevo debemos considerar Jos cuatro casos indicados en la figura 63-69. 

En el caso de cimientos rígidos y estructura rígida, la interacción cimiento· 
estructura, que se inició en el caso de vigas y emparrillados de cimentación 
considerados anteriormente, se acentúa de forma extraordinaria. 
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Figura 63-69 

ÜZOZAPATAS DE HORMIGÓN EN MASA 
Se detallan en el Capítulo 69. 

63.21 CIMENTACIONES DE HORMIGÓN PRETENSADO 

La solución expuesta en el Capítulo 55 para placas es directamente aplicable a 1 
placas de cimentación. Por supuesto la técnica del pretensado es también aplicable 
cimientos en general. 

Veremos alguna aplicación en el Capítulo 6S. 

63.22 PILOTES 

En general el cálculo del pilote como pieza en compresión centrada se hace con 
criterios conservadores. 

Es evidente el hecho de que en pilotes perforados el vertido y en general la pieza 
no sean observables. de que el propio vertido se realiza en condiciones difíciles. Por 
todo ello se sugiere emplear y,= 1,7 1• con· lo que la fórmula de comprobación resulta: 

N,~ ~ N.= 0,85 f."· A,+ A, /,,¡ [63.104] 

De acuerdo con el Eurocódigo 2, Parte 3 (63.2) para el.dimensionamiento de 
pilares hom1igonados "in situ" sin camisa de chapa, para el cálculo debe emplearse un 
diámetro de cálculo igual a 0,95 veces el nominal, d"""'' cumpliendo además las 
condiciones siguientes: 

dnom- 50 mm~ d,a/ = 0,95 dnom ~ doom- 20 mm 

LJ creencia de que el peso del hormigón fresco sobre las capas inferiores incremcntJ la resistenl'ia y 
qul.' d terreno al absorber Jgua del honnigón aumenta su re~istencia. son de \alar n:lativo y ~asi 
uh.'\istcntes en b zon...1 superior del pilote. 60 
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Deben respetarse las excentricidades accidentales previsibles para lo que 
sugerimos los siguientes valores: 

e= 50 mm en obras bajo control intenso 1 
e= 100 mm en obras !Hijo con/rol normal ~ 

' e= !50 mm en obras bajo con/rol reducido J 

63.23ENCEPADOS 

Conviene analizar los casos siguientes: 

63.23.1 ENCEPADOS DE UN SOLO PILOTE (Fig. 63-70) 

\<i3.!05J 

La comprobación se reduce a la de un macizo de apoyo, de acuerdo con lo 
expuesto en el Capítulo 60. Las excentricidades previstas en [63.105] exigen que este 
tipo de encepados lleven, como más adelante expondremos, vigas centradoras en las 
dos direcciones ortogonales. 

-+ 

---
/-, 1 ,--' 

,t ·$· ': 1 . 1 ' ...... _ / , ___ ,,/ 

---

4--
Figura 63-70 Figura 63-7 J 

63.23.2ENCEPADOS DE DOS PILOTES. (Fig. 63-71) 

Este tipo exige vigas centradoras en sentido ortogonal al plano definLdo por los 
dos ejes de Jos dos pilotes. 

De acuerdo con EHE, el encepado puede calcularse por el método de bielas y 
tirantes (fig. 63-72). 

T = NJ(v + 0,25 a) 
J 0,85 d [63.106] 

[63.1 07] 

(¡,.~ :;> 400 Nlmm2) 
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Fig11ra 63-72 

Para el anclaje de las armaduras es especialmente interesante el empleo ele barras 
transversales selladas, considerando la presión de reacción del pilote. 

Deben disponerse las armaduras A, y A·, indicadas en la figura 63-73. La 
armadura superficial en forma de estribos verticales y horizontales e,, y e¡, y su área será 
igual al menos al 4'kc de la sección del encepado perpendicular a su dirección. 

Si en la cepa del pibr actúa un momento M1 es necesario emplear una celosía 
adicional. como en el caso 63.6.1, pero la fórmula [63.107] s1gue siendo válida 
(Fig. 63-74). 

ev n N o t<>A.s M 
~ Í s- 10 

:1:11111111111 11: 
eh 

l_j ·[ As 

c...-= '-----=' < 

Fig11ra 63-73 Fig11ra 63-7-1 

63.23.3ENCEPADOS DE TRES PILOTES 

No necesitan vigas de atado, salvo que lo requieran las condiciones sísmicas, que 
rigen para encepados en idéntica forma a lo expuesto en 66.13 para zapatas. 

La armadura principal (fig. 63-75) para el caso de tres pilotes cuyos ejes están en 
los vértices de un triángulo equilátero es de deducción inmediata 

.-J 
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1 

a) 

e) 

Figura 63-75 

y viene dada por: 

0.68 N" ( S ~ _ ) A,=-·-·-;¡ 0,5 C-O,.oa 
/ni 

(/," :;>400 N 1 mm') 
donde: 

N"= Esfuerzo axil del pilote m;ís cargado 

r = Distancia en horizontal entre ejes de pilotes 

a = Lado del pilar 

COMPRESIÓN 

TRACCIÓN 

[63.108] 

Debe disponerse una armadura en rctícub cuya capacidad mecánica en cada 
sentido no sea inferior a la de las fajas de área A,. 

63.23.4ENCEPADOS DE CUATRO PILOTES 

El desarrollo es análogo al de los casos anteriores y si los ejes ocupan los vénices 
del rectángulo (Figura 63· 76) de dimensiones 11 y~~-
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se tiene: 

a) 

T 2d 

' 

" ' -r. 

COMPRESIÓN 

TRACCIÓN 

Figura 63-76 

' 

' 
o, 

' 

' --¡-

1· 

b) 

N 
t,d = A,, f.-d = __ d_(O.SP., - 0,25a

1
) 

0,85d 

T - A f - N" (o -r - o .,- ) . 1 - ,. d - -- :J.~ ,_)a., -' - ' o 85d - -
' 

(r,d i 400 N 1 mm') 

' 
' 

lo, 
' 

.--;--o:-

-np-( 1 

En [63.109] y [63.110] NJes el esfuerzo axil del pilote m:ís cargado. 

63.23.5 ENCEPADOS DE SERIES GRANDES DE PILOTES 

Es el caso indicado en la figura 63-77. 

1 ~ 1 DDu DO 
/-'¡ ~---~ ~---, ¡"-', ¡'-': ,.,- .. 

- ,_, ·-' ___ , ,_, ,_, 

,· -,1 .-- ', /-'; {-', 

' ' • 1 ·,_, ·-' 

,-, ,-, 
¡ 1 , 1 ·-' ,_, 

Figura 63-77 

[63.109] 

[63.110 

El cálculo puede organizarse como el de una zapata, con la precaución adicional 
de verificar el punzonamiento. 
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63.24 VIGAS CENTR.-\DORAS 
En los casos de en..-.:pados de un solo pilote y de dos pilotes, indicamos la 

necesidad de disponer vi;_:J.S centradoras. 

En el caso de encep.:Jos ~.un solo pilote, son necesarias vigas centradoras en las 
dos direcciones. Llaman,)..' e a la excentricidad en la dirección de la viga centrac\ora 
considerada y siendo N el esfu·~rz~ : .... : ·_e: soporte :: ;,; el momemo en su ¡.;,: er. hi 
dirección considerada (fi;:. 63-78). f 1 ' ... _:·.::· :'·~ 1 ~'·:.:~· :.:'.": ·· !.: .. _.::"'-ni:'; C> 

[63.111] 

N 

Figura 63-78 

y dado que la viga se anna uniformemente basta asignar la mitad del momento a 
cada viga, si son de rigict,-,·es iguales o repartirlo en proporción a las rigideces sin son 
diferentes. Si hay viga a tUl solo lado, el momento se le asigna a ella. 

La viga centradorá ,·n el otro sentido se calcula en forma análoga, conside;ando 
su excentricidad correspondiente. Es obvio que lo anterior no considera la posibilidad 
de superposición de def, ... ·tos de centrado en soportes consecutivos en la misma 
dirección, pero la prob:thilidad de· que eso ocurra queda, en nuestra opinión, 
compensada por las posil,ilidades de plastificación de las vigas. En cambio, creemos'· 
que la viga centradora no ,kbe dimensionarse nunca para un momento inferior a: 

M 
1 , . 

'd = ±-e- (llllldades en m \' kN) 
- 1.2 -

[63.112] 

que equivak a acepi:Ü una carga ascendente o. descendente de JO kN/m. que cubra 
posibles efectos imprevisl<'' (res la luz entre ejes de encepados). 1, 2. 

¡' - M,J IJ __ _ 

L 
[63.113]. 

L v,J = - (unidades en 11! y kN) 
. 0,2 

ió3.114] 

La armadura longitudinaltntal de la viga no debe ser inferior a la de la pieza de atado que corresponda 
de acuerdo con lo visto en t•l C:tpítulo 3. a panado 3.1 O. 

2 La carga de 1 O kN/m es una n·gl:t pd.ctica que cubre b" situaciones normales. Si se prev¿ maquinaria 
pt!~3Ll:.1 dt! compJctación. P\"ihlt!s a~ientos de pilotes. expansividad del terreno, etc., la situación debe 
ser analizada en detalle. 
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tomándose el que resulte mayor. Las vigas centradoras se arman con armaoura 
simétrica A, = A; y por tanto 

[63.115] 

siendo d' el canto entre armaduras. 

El esfuerzo cortante se considera constante en toda la luz. El ancho b de la viga 

no será inferior a !..._ ni el canto a !._ (12.6). 
20 12 

Las armaduras principales se solapan en los encepados de acuerdo con las reglas 
generales de EHE. 

En el caso de encepados de tres o más pilotes, aunque las vigas ccntradoras no 
son necesarias, sí deben disponerse piezas de atado de acuerdo con lo que se indicó 
anteriormente, con las consideraciones que allí se hicieron, según la sismicidad de la 
zona en que va a construirse la cimentación. 

EJERCICIO 63.2 

Dos pilotes de cp = 550 mm armados con 6 cp 12 de acero B 400, transmiten 1: 
. carga de un pilar de 500-500 mm. armado con 8cp 16 y sometido a un esfuerzo axil d 
N, = 500 kN y N,,= 400 kN. Calcular su encepado con f., = 25 1V1Pa ·y acero B 40( 
sabiendo que la separación entre los ejes de pilotes es de 1,65 m {y,= 1,5, y, =1,15 

De acuerdo con las dimensiones mínimas, los vuelos deben ser iguales al rad 
del pilote = 275 mm, con lo que las dimensiones en planta son de 1.10 · 2,75 1 

Adoptamos h = 800 mm con lo que teniendo en cuenta el de-scabezado de los pilot• 
d = 700 mm. 
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De acuerdo con [c-,:.106] 

T _ 900-10
3
(575+125) 

J- 0,85. 700 

T1 = 1.0:'> ·1 O' N= !.Ci:i9 k N 

<> IOtjJ20 

La armadura sup;.·ri,•r ha de ser 

1.059. 1 o' --1 

.-!,= JO 304mm'<>3tjJI2 
.348 

Los estribos en ,-.t.b ,Erección han de proporcionar áreas 

0.004·800·1.100 = _;_520 mm' repanidos en 800 11!111 <> Jl5 e tjJ14 de 2 rar 
dispuestos horizontalnt<'ill~. a 65 mm de separación 

0,004·800·2.750 = S.SOO 111111: <>29 e tjJ14 venicales de 2 ramas. a 90 mm 

separación. 

El anclaje se s,,¡u,·i,,na sin prolongación disponiendo los tres últimos estri, 
soldados a la armadur:t ¡,,n~itudinal en cada extremo. (Ver Capítulo 46 para anclaje¡ 

soldadura). 

63.25 RECOMEND:\CIONES CONSTRUCTIVAS PARA PIEZAS t 
ATADO Y VH~:\S CENTRADO RAS 

Como habitualnwut<' ~stas piezas están situadas a poca profundidad, sufren carg 
especiales apreciabb ,kl1idas a la acción de la maquinaria de compactación. Tanto 
referencia (63.1) con~<' l:t (63.2) recomienda considerar una carga característica 1 

1 O k N/m debidas a L'>l<' ,·f,:cto, salvo que se haga un estudio específico. 

Un excelente r..:;unt,·n del tema de Cimentaciones, puede verse en VJLLEGA 

(63.8). 
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OSCAR ESPL'IOSA VILLARREAL.Jefe del Deparwnento del Distrito Federal. con fundamento en los 

il.ltfcuiO!i 122. Fracción VI. de la Constitución Polltica de los Esudos L'nidos ~ex~eanos. en relac1ón con 

el quinto Tnn.sitocio del Decreto que reforma a la propta Constituctón. publicado en el D1ano OjiciiJI d~ 
la Ftduación el2j de ocwbre de 1993; 67. Fracción xxn. del Estatuto de Gobierno del DIStnto Federal: 
.t. 12 y 24 de la Ley Or¡ínica de la AdministraCión Pllblica del Distrito Federal; 3o .. Fracc1ón XV y Scpt1mo 
Transitocio del Reglamento de CoostniC(:iones pan el Distrito Federal, y el Acuerdo poi' el que deberán 
cxpcd~ lu Nocma.s T~nicu Complcmcnwiu del Re¡lamcntodc Construcciones para el D1stnto Feder.tl. 
publicado en la Gactta Oficial dtl Dtpanam.tnto dtl Distrito Ftdtra/ el7 de noviembre de 1994, he tenido 
"bien npcdir las siiUicntcs: 

NORMAS TECNICA.S COMPLEMENTARIAS PARA DISEÑO Y CONSTRUCCJON 
DE ESTRUC11lllAS DE CONCRETO 
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Lllllrl toW de UD I1IWO 

lon&it~cl efectiva de ua aucrobro a nuocom
presiÓG 

peralta toUJ de un el~to, o climensoón tnns
versal de liD rruemb<'o r-nJela a la nu1óa o a la 
fucna CO<Unte; wnbtén Lllllrl ele enw ·1 e¡e 

•e.re 

6 



' 

1 • 
L 

L, 

M • 

M, 

m 

P, 

p 

p 

p 

p' 

q 

R 

• 

T,. 

T, 

T,_ 

v .. 

V • 
w 

' 

momcn1o de inen:ia ccn110idal de la ...:c1ón b , ... de 
cooc~w de un nucmbro 

cLoro de un elemco10: wnbi~n longiiUd honzonLll 
de un muro o de un tablero de muro. cm 

lon¡1tu<l de deurroilo (véase ll.l.c) 

momen1o nexiooanu: de discfoo 

momen10 resisu:nce de di>eOO 

relocióa a1/"t 

fuerza lll raJ de discAo 

A, 
bd 
A, 
ld 

~ 
A, 

A; 
bd 

..& 
r. 

(en vi¡u) 

( ... 111111'00) 

( ... c:olwnnu) 

( .. e~emcn .. 1 !lcxi6e) 

,. 
ripdn de eouqMIO 

....Jio de ¡ito 

w:pcnocWcl dd refllorzo ausvenal 

eapcaor de u.o maro. o cid pea!ll de una vip T. 
cm 

momaliO COII qDO CXJalriborrc d COIICJCIO CD 1111 

.-mbru n:hxLClu par ........... k&-<D 

mc:vn NO IDI"'iianMce de dla:6o. k¡-<m 

I'I'IO<DaiCO ~ res~ de disefoo ele U1l 

rrucmbro un retuen.o pua IOniÓO, lr.a<m 

fucna coct&ftle de dbe6o que toma el INIKOtccu. 

k& 

tucna CO<UniC de disefoo, Ir.¡ 

carp por mcU'O cuadndo 

bnzo dd p&t inWDO 

Otras luenles definod.u en ellcuo 

l. CONSIDERACIONES GENERALES 

1.1. AlcaJKt 

En es~ pa.nc se: prcscnun JL'\p<XiCioncs pan d1\Ct\ar e\lruc· 
luras de concreto. 1nclu1do el concreto ~1mplc y el rc:iorz..uM 
(on:hno.no y presforudo). Se d<itl oiCI.rocroncs complcmcnrJ· 
nas para concrc1o hgcro. 

EllaS disporricioneo deben consrdcrarsc como un complc· 
mcniO ele los pnncrpioa ba.<icos de diseño esublecrdO< en el 
Trtulo VI del Re¡lamen1o de Canstru<:croncs pan el D"'n1o 
Federal. 

!.l. Criterio& de dlooa\o 

Lu tuen.u y mamen~<» intt:rno& producidoo por las accionc.1 
1 qiiC CSÚI1 IUJCW l;u ewuctUr>.S SC dcl<rmrnarin de ICuenJo 
con loo cn&eno~ pre..:ri101en 1.3. 

El dimcnsionamienlo se 1wá de ocuerdo ceo las cmenas 
relalivas • loo esudoo IrmriC de falla y de scrvrcro esublcci· 
doo ca el Thulo VI del Rc¡l&meniO y en esu..< :-lorm•·• 
Compicmcntariu. o par al¡lin proccdimremo opuuvo que 
cumpla con las rcquui101 del Articulo 19~ del mcncronada 
Thulo Vl. 

Sc¡lin d criiCrio de estado trmi&e de folla. las "'1Íuc1u~• 
deben dimcnsronanc de modo que la resisuncra de diseño de 
toda sección con respcc10 ~ Qd.¡ tucru o momcn10 •nccmo 
que en ella actúe ~ o¡u.al o ITIIYOf que el volar de di!ICño de 
dJdJA fucna o momcns.o lntunQS... Lu resaslencla.'\ de di~ño 
deOcrl iDCiuit d com:s¡>Ond~enl.c f..:10r de resr"encr~. F •• 
pracn10 en 1.6. Lu fucn.u y roomcn10s inl.cmos de do\Cr\o"' 
ab«<C"C" multipliclnóo por el com:spondien1e f..:1ar de 
carp loo valora de dichas fucrus y momen1as rmcmm 
calcullodoo bajo las acetona cspectfiadu en el Tí lulo V 1 del 
Re¡lameniO • 

S.. que w: aplique el criLCnO de c.uOa l!mi~e•de flll• o •lgún 
mt.a\Oop.ariYo, dcbal rcvi.s.anc lo& estados Hm1tc de Kl'\tiCIO. 
a daar. M compcobari que lu rapuesw de 1~ c~UUctun 
(defortna<:IÓCI. ........,rucn10, CO<.) queden lrrrul.lda.< 1 valore• 
talc:a que Ci furx;MX\&IIUCOIO CO condK:aoncs de ~r'VICIO ~ 

s.wsbr:IDrio. 

Loa IIWCOI de coaae10 refanado de peso nomraJ col.OO. en 
el lupr que cumplan COft lo& ~UI'IIOS ¡eneralCS de c•U..< 
Normu ac dil<lllrin por sismo, ·~: • .:ando un factor Q = 2.0. 
Loa valora de Q que deben aplicane pan e"Nctur•• 
especiales como IIW'tOS dúallcs, man:os pref•brrc•d"'. 
loau planas, eu:., se oWI ea loo copitul"' <O<!'C'pandrenlcl de 
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~''J." ~ormas. En todo lo relativo a lo'i valore~ de Q . ..!c:()C 
..:umpllr'-c . .tUcmá.'\ ~on el Clp. 5 de las ~onna:. T c:~nt~as 
(l>mplcmcntan.L' para Dt'-cño por St:.mo. 

I.J Análisis 

I.J.I Asp«tos a~nles 

LJ' ewuctura' de con<:~to ..: analizarán. en general. con 
mCtoJu, que 1iUp4.mKan 'omporumaento eli..'\Uco. Tambtén 
pu<den aplicar«: metod~ de análim límue "empre ~ue se 
mm pruebe Que la e.tructura tiene ~ufictente duculidady que 
'e: evnl!n talla" pn:matun.'\ por inestabtlidad. Lu anaculacio
nc' plo.i,uca"' en_ v1gas y columna'\ \e d1~ñarán de acuerdo con 
lu rm.:,~.nto c:n J. M. 

En c'tn.h.:tura.' ..:onunuas '\e admite redi,tnbutr lo~ momcnt~ 
utKcnuio~ del análi~'' eli.'\Uco. \aliMac.:tendo la.'\ condacJonc'\ 
úe eq ui li brio de fueru.• y momentos en vo gaa. nudool y en~'IO\. 
po::ro ,¡n que mngUn momemo ...e ~uzca. en valoc abwtuto. 
ma!'\ del :!O por ~..:u~nto en vtga., y ~~~apoyada.\ en v1gu o 
murt'l"l.. nt que -.e reUu1ca ma., del 10 pur cacnto en columna.s 
y en ln'-'L., pl:1na. ... 

En lo< mo~ntCl"l de üi<er\o y en 1~ defurmaciooe. later&R' dG 
l.1s e'tructura' deben mcluir<e 10!1 efecto- ue ••beltez valuaQos. 
Jc acuerdo con l.) :!. 

l.J.l Elmoo do ~In 

al ConceptO!! pn:limin~ 

Re.<Uioción lau:ral de 105 ntromo5 de oolurmas. Se "'pondri qw 
una columna Uefl4: sw extremos rauin¡idos l.a&ie:n.lrneniC ~ 
do forma patU de un e~., donde la nlidez 1-.ni ele 
contnvien\0\.. muroo u ocroc elcttoaiOJi queden resiiiCCIÓIIialenl 

no <ea rnmor que el8~ por cierno <k la ripx:z Dal de~ 
Ade~. la n~de Clldtl dialn¡raa horia:lntal (1o&a. de. ).alol 
que llega la t<>lumna. liD debe w-que c!ie:l ...:es la na ida 
de entn:pi."' dd man:o a qw pau:nece la a>lumna en estUdio. La 
ngide:z de un diafracma IIUOimnul a. ~~ación a un eJe de 
columnas"' defllle<XlmO 111 l'um:lqutddle aplicane al diafnpna 
en el eJe en cuestión 1*11 producir 11111 tlecha uru<ari.a !IOb<e dicho 
<Je. C>Wldo el diafragma ~bcat.:ue i¡lOtodo en loo elemento& 
que dan ~o:ión laieral (ll1URII. ccn<rav..._ *·~ 

Lon¡otud libn:. H. de UD miembro 1 nuocomJ>R'IÓn. e.. la 
di".ancta libn: entn: elementos ~ de dalle al miembro 
apoyo lateral. En columnu que soponen •iotema.• do ptso 
formado< por viga• y lous. H 'Cri 111 di•tancialibre entn: el piso 
y la can on(enor de la viga mú pc:raltada que llega a la 
columna en la dinocctón en que "' constelen la Oexión. En 
aquellas que ~n losas planu. H seri la disl&ncia libn: 
entn: el pilO y la ~ción en que la columM !JC une al capitel, 

JI ibaco o • la losa. segoin el ca.so . 

Longuud elecuva. rf. de un rruembro a flexocomp~soón. l 
longuud efecuva de rruembros en 1~ que el desplaurruenot. 
lateral ~lativo de los e~tn:O"IOS .a despra:table puede det.er· 
mtnar"' con el nomograma de la ftgura !.la; la de rruembros 
en los que el mencionado despluarrueoiD no sa desprectable. 
con el nomograrna de la figura 1.1 b. 

bl Miembros en los que pueden desprectan<: los efectos de es· 
beltez 

En miembr~ con extn:mos resuingidos lateralmente. los 
efectos de esbeltez pueden despreciMSe cuando la relactón 
entn: H" y el radio de ¡tro, r, de la -.:ión en la dirección 
conSiderada e• menor que 34 • 12M,~. E.ste cnterio wn· 
btén se aplicar:i a mtembros con extn:mos no resttingtdos 
lateralmente en estructuras su~ sólo a car¡u venic.ales 
que no produzcan desplaumientos laterales apreciables (eo 
la up~Sión antenor M 1 es el menor y M

1 
el mayor de los 

momentos en los extremos del m1embro: el cociente: M 11M, es 
posuivo cuando el miembro se flexiona en cutYarura se.~cilla 
y negauvocuando lo 1\ace en curvatura dOOic: si M

1 
"M," O. 

el coctente M1~ se tomad ipala 1 .0). 

En miembros con extn:mos no ~striD¡idos lateralmente ea 
estnJctuns SUJCW sólo a car¡as venic.ales cuandoésw c.ausca 
desplazamienU>S latcnles apreciables. los efectoo de esbel• 
pueden desprecian< si 1-f/r es menor de 22. En este c.a.so H 
detemuna con el nomo¡rama de la tl¡ura l.lb. 

En miembros coa extremoo no restrinai<Jos lateralmente que 
fO<TIWI pu<e de una esllUC1\ID sujeta 1 car¡as venic.ales y 
lateral.._ los e("""- de csbelcez ddlidOI a !.u def~oacs 
causadas por las cae¡ u l11enles pueden despnciane cuando 
el desplaumienJO de ~piso diviclido dltre la diferencia dG 
elevaciones comospondiente, no es tn&yor que 0.08 vcc:a la 
~lactón er. tre la rueru conante de entrepiw y la ;WD& de las 
cargu - y vivll es¡>«tlic:adas multiplicadas por el 
factor de car¡a q!MO ~acumuladas dotsde el extremO 
superior del edilicio h&s&a el entrepiso consoderado. Para saber 
si pueden dcspreciane loa efCCIIDI de esbelcez causados por las 
deformaciones debidas a las car¡u venicales, "' aplicari lo 
dicho Cll lol clo4 pkrafoo ..,w;ores pan miembros coo 
exuunos oo restriJI&idoa Wenlmcnu:; ea es1e caso M, y M1 
son los momencos menor y mayor en louxtremos dd nuembnl 
ori¡i...OO. sókl par la~~ 

e) Umitación pan 1-f/r 

Cuando 1-f/r sea mayor que 100. deberi efecruane un anilisis 
de se ¡un do orden ele ~ con lo pn::scriiO e o e). 



l.o1 mtcmbro• •u¡cun • nc.ocomprcuón en los que, ele 
acuen:lo con o), no puedan <X'prectmclo• cfcctot. de cabcltel, 
w duncnilonaran pan la carga uta! de dt.>etlo, P, olxc· 

• ntda de un wlms convcnct0nal ~un momcnw amplif~e.OO, 
M

1
, ob&cn>do apfQu~ntc con el proccdtmtcnLO que 

lt('lt: 

M,~P • Mllt • F .M ~o {l. 1 ) 

óoOOc 

F,. • 
c. 
l·t ~1.0 ( l.l) 

P, 

M t..· G., • O • -,;G ~0.4 ( I.J) 

'· .1 1!1 p. l 
'(lfl ( 1.4) 

B.J-0.4 ~~· (\.$) 

w /~ • 
r .. -= 1 

• RIQ • 1.2 w. 1 h ( l ó) 

.. 
u ,..~a~; tÓft entn: el múimu IIIOIIlfniO 01 clillolllo 

por car¡a mucru ) el mutmo momato <le dlMtlo 
tOUI ·' 

·' 
W sumadllncar&tulcdiado. mucru¡ yvivu (carp¡ 

<<pectlicada< en el Thulo VI dei.R~aJM-110 mulli· 
pltcadn por el fa.;tor de car¡a "omop<>l'd .. nLe), 
.cumuladu desde 11 Olll'Cmct wpcriat del edilicio 
hut.a el cntrep110 cont~dcraOo 

R 

Q 

r• &uJu ck c:ntrcpi~o~,, cUf\Jii&J• como la ~na ooru.a
tc en eac enu.puo c1i\iMli4a c.ntR. el doaplu&trUOIUO 
ro:lalivo de loo nJYclco quc lo li11111M1 (141m& ele 
ri~dp;oJ do mlnptliQ <le todoo loa ~ dc la 
Cllnlct UA "" la du.:ción ll\altzad.) ' 

clJittdllod llodimcn&H~MI deftntda tr1 loa Nonnu T.C. 
pan Dtacl\0 por S tllno. c .. an<lo lo. llc:<plaurnocniO& 
l&L.I('aje.& IC.rl Oe,OK1011 JCCIQnc.\ di\UnW dcl&llmQ1 

IC tomari Q • 1.0 

h altun ele! cnttopiw, e 111ft cjn 

Mn ta cllllly0f44los motncutuc til4iatioe<~ 101 tllltii'I06 011 
rNerobno,., valor-· c.....OO par ~llu CII'JIII'tM 
110 .... lapr 1 1 1' · MI la!enltH ., ;h'lal;. 
~ oM"" .uiiJil QQIIV&II(;ion&l y laU rnul~ ,oc' 
tl [liCIO( de C&t1\l OO<TUpondicntc. E.&tt mooxnto no M 

tomarA menor que ti qiM rMUitc d. apli .. r la tiiCinlticl· 
<IAII mintrrtll p<e..:rua an l.J.3a). M

1 
ca el .,.,,_ O. loo 

momcntOi de diacr\o en tos u1n:mos :lc1 111tem010, en valor 
absoluto, cau•ado por aquellu 'arau que dan 11111 a dupla· 
um1cntos latentes ~tllllca; ac obucnc <X un anjlhis 

. clhttcoconvcn"onal y"" multtpliQIIo por el r.c.or~~c catp 
corrcspondtenlc. 

En u~• e<~n.cturo ruuin¡idalalenlmen•• lot "'"'""'n!Dt M 11 
1011 nulos. 

1!11 una IIIINCUin 110 ~ la•raJmonta: wjcu aólu 
1 c:atp v..U~. uaualmcntc loo .._._ ... M11 ""' nuloa, 
a mc1101 qu. por ulmcuia • la ~ ylo • lu 
~al. el oe>piiZIJTiicnlo lalenl - ....-=lo!blc. 1!11 c1111 
úlumo caso, todoe loo momcn1011 pueden ~icanc por 

"·· 
1!11 una UIIUctun no ralrinalda lcccnlfl** auj<u a car¡u 
nrticalca y nonzonUIIa, .u tu cvpa ... nl<alco ""'* no 
CIUIIII Ocfpl17.an\IC"" 1a&cnl .,.....l.tbla, ka ,_,....oo por 
allu a_...¡o. .. m..lppllcuMI* f. ylctl """'* por lu 
w¡aa &.tctllc.<, por f.; lllalc:wpa voniula ocl• proc~~<ccn 
un clcaplaumtcnto laiU1alifRCiablc. lol momc~101 ,.,.,... 
001 por tilas y 1o1 deb100la catpa ll0ri1t0111.1lca ac muhipiK•· 
rín por f.. ,,, 

En coiN<wru cu~u oDlumnao no.,._ rnui•aJcloo 1....-al· 
mei\IC ws utn:moa.l~ vip1 y OlrOl olelll 110. ea llu!On.,. 
dimenaiOflann pAr& q~pe railliiiiDI ~ amplr!Qib 
do los Cltn:tiiOI 11c lai& colui'IHIU. Cu.ndo la tot1Hln dll un 
C411RpÍIO ..,. ii&Ot0ciiJVI M lncJUJni f11 la '*-<mtn&ión <le 

lot efectos de abcltcz. 

•} An"i'•" de .. auttdo ot'Oen 

&111 pcocedirNantOcoeli ... .n oiNMr lu ,...,.., y-
lnlltmOO-- ... , ..... l ... -- ...... .,. .. _ ....... 
IOC>tC dl(;flll tucrua y moc-1101. al como la lalhlaocia do 1• 
catJI tWaJ en IU n¡idecca. Se puodC J9ilcat cglqulcR que 
MI el valor H'/r. ' 

1.• Maca rtalca 

Lu Norma.s Otici.tca MclÚCanU (NOM) •~ oeroflerwn a 
lu que estén vtacn'-S ctancao ac apliqiM el prescsM& Oocumcn-
10. 

I.A.I e onlo 

1!1--•=•1 a•opuatlftMt~...--tltb 
fllatr.a.tl.- ..... 1 lklw• 1 1 .._ ... ... 
ll.l.-lr,ydiM1-JIIMt .. U .......... ..... 

c:ompnndioio &ntto 1 ,f y 1.1 ~ .. •. · 
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Pnra laa obf'b .la.,r,cadll< como del ~''JP<> A" El l. 'c¡lln w 
dcflnen en el Artkulo 174 d~l ~~¡l•mcntu .. e u~•r' 
~,;t~reto de Clii'-C 1 El Curre,pon,.lbk en .'ie¡und~U E~lr\.1(· 
turJJ podr"' permnlf el u <.O de cunc11.:lo 1;!a.'c: 2 puna cJ1cn.u 
vtm.a~. '' c.Jcmuc,tril "iue el cnmPQnamteOI\1 e'lt'VC.:turtll 'Cr1 
..... ~~ .. r-.lurn' c. ino..luye C'lta ;uAtilíc.:Jut~n en 13 memon1 de 
cll,-ulo. 

.,) M.aiCrlloliC:'I ~llltlj1'111C:!ItC" poH;f \.'11111.11;\tl\ l.lti'C' 1 y 2 

F.n !1.1 lo~bn~,;;u .. u'•n Jc '""' 1..1111'-IC\tr.'l. t..l.t"'-= 1 ti::!. w cmph:.arJ 

~uull~Uh!r upo Uc \,;C.:m\·ntu p.lrtlanú l.{UI.' 't:'" \U06rliCOh.," 1.00 , .. 

nnuliUuU 'fl"~r.k:ICfl\th.:J\ dt !;.a f:\11'\H • .'IU riJ y que cumpla ~.:on ltn 

h •• ~UI\Ilfk" C!\pcc.:lliL:;.uJu, en la nmma :'-IUM ( 1 ('~mbtt!n \C 

pu•JrJ cmplc.;arccmcnlll ponl~n~ pUII'I"""· f'll7. 1, ~ue cumpl~ 
wn lo num•• NOM C 2. 

l .. ll'll '"'f.'\:••n.k '' ¡,.:tn .. "U" c.Jcbcr:ln1. un•pl 11 ~,;''" h•' n:t¡u"'tt" Uc l01 
IKtrmu NOM e 111 \,llO j¿, mot.unca~.:u)lfiC' y Jt.!II:IOO\,"\C,t:.ablc· 

<klwo on ll..l.l. 

t;l >IU<I !le IMI"I•<I<1 <lcbc:r6 "':f limp1> y tumpllr con 
lt" ""fUhUWI< Uc ·1~ I!Qrma I'IQM (,: 122. ~~ <UOUCIMI 

~~LY~iP en ~ulw..:nln u en .. u,pen•min 4ue lot tnturtJ1cn o le 

prnJu.t...:an nkv u ""--f'Jur fucru !ole lu 'ounln, "''deber ti cm· 
p--... 

P11olrin UI<AN! t<l•tiv•" • "'lic11uJ "r""~ .Jel u•uano o 
..1 propvc~ del prudodut, ~~~ amhu"' \.•"":\ ~o.u(l lu autori· 

lM\:fÓC'I dol Cllf~"f"H\"""biC C'n !h:~Ur!dJJ f.\ltUL.hiiUI. U tJul 
Otr.,.,1vr Rc:.pon~hh: Uc Ohr.a \.Uolnt.Ju no 'e rc-t{Uicr. de 
Curr~ponAAOie. ~ I(Jtii"'V" I.Jtb<r~n ... umplltt:~m hh requili· 
,..., \lo l.o nurm• NOM <.: l.H. 

b) Re•i•tencia a comprr•ión 

l....OII conc~~ c:1a:W: 1 le.ndrAn Ufl.1 ~ ... nrc:nct;.w e .. pcc.r.c.cte. 

r ;. isuaJ o ma)'o. 'fue 2'0 lf.¡t\m7.LA n:'-t!'ICflll.:ll n~\.·tfit.:ii.J•· 
tle los eoncre1oa ciL~ 2 ~eri 10fer1ot a ~~U k¡lcm'. t::n ambO!< 
~- cldlcR COmPfW'"' q~ ti OIVOI 0e f~IJlCOCia del 
<oncreto "'"'ctu"l de tuda consll\la:ión cumpla con la 
=I•Lencla e:<poclOc:>da. Se Id mil in que un conc,.,lo cumple 
con la rc~i.•tencta e•pe,,ncadl si \Aii~f;,,c Jm, requt'\ltut pru• 
crilm en 1 t.:l. El C~<pvn~ble en Sq,unUaU E.\U'lll.:tum u 

cl Di reciO< R.eopcxuablc de Ob"' Cll.lndocltnba¡o no rcqUie" 
de CorTespon:<able. podrt autonur el u•o ~e n:sl\tenc•a•. r ;. 
dl!l4inLU de IL• an~ f!KO~ lonall&.,, · 

Todoconcrao e.JU'UC1uBI d. be mezclane por mediO'\ mecinl· 
...... 1!1 <le cla .. 1 debe propon:lonarw p.>r pes.o. el dc cluc l 
f"""h i""'f""' iooanc por vol y mtn . 

!'va dl .. l\ar "" uur6 el niO< nucnlnal. r:, !Mturnh~Miol c:an 
¡. •apnal6a •i&"lanlc: . 

Pa." concn:1o' clase 1 1 2 

r: • 0.8 r. (l. 7) 

El valor f ; e•. en pviC. una lllOdlell ele la mimacia tkl 
concnnoen la ewvctun. Para que tea vtllda lo up<wión (l. 7) 
deben o:umpi11W los requ11110t ele ll&llaponc, c:o1< cwc.O., 
compaCllciOn y curlldo prn~:riln en II.J . 

So~ hln~~P" en qllt el ~i<lllllllKnlvde unCIQRCI'CID 
úcbc l'l.wc:c~ p&rl una ~11JI.GtM;111 medí•. ;:. nJayot <file la 
t'peclflca<b, f ·,y que d1cha resitt.encra median función del 

' grollu de <ontrol que se ten¡a al fabricar el <oncrelO. 

Se conMdcl'l como ~'is1cncia a ~t~ntm 1, ~ wn --al 
proiTMIOJIO de 1 ... ufucrzu~ rniJOCOICI obltnidoa 1 penir de no 
•n<noa de cinco en .. yea en cilindros ele 1' • JO cm.,....,... 
<111maoralmentc, ensay/Idos de KUQ"do coa la-NOM C 
1 OJ. 11 flllllle mf~~ eaf"rltMnUII, r. .. pwdl ndaar 
•¡ual a 

concreto cla . ._. l 

1.2~ 

La rniJIIncl.l a ltnalón pot nt.IÓII o IIIÓCkHO di I'Oillrl T,: ae 
pucoJo supone< iful a . 

l..f'¡ 

eoncmo ciiH l 

Pva dltellar ... _. "" ni« IIOIIIIMI. r ~. lp a o. 75 7,. 
T11111111tn puede ..,....., 

Cancre10 cla.,. 1 l.l,nr 

CONiftiOOiaaal D.tJP:' 

y el mddulo de """" r ~ ... ,.... - ipala 

concr.IO e lue 1 

concmo clase 2 

Ell lu upruion8s uLCriorn lfJe 110 - ~ loa 
ufllen.oa deben eowllllt.flc:m'; lot r..lwdol• olla 11 ren ea 
esl&l URI~IdU 

11) MOIIIIo di tiiMk:ldll1 

Pwa •• """'c-. 1 e1 rn6dulo de elu•tc'A" .. RpOIMir-.. 
..... 1 
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r.;-c . 
\~ 000 .;f; kg.· cm· 

~ para ~oncreto ¡;!lse : s.c supondrá tgual a 

8 000 .;f; kglcm' 

Pueden u~ ouos valores de E, que est.Cn suficientemen· 
te respaldados por resultados de laboratorio. En problenw de 

fCV\SiOO CSLIUCtura.l de COOSlNCCIOncs C1iStCOle5, puede aph· 
car>e el módulo de elasuCidad det.crnunado en coruoncs de 
~on~rcto c:x.traidos de la CSln.ICtura. que formen un.1 muestra. 

representativa de ella. En todos 105 casos a que se refiere cSlC 

p:irrafo. E, se dct.cnrunará scglin la norma NOM C 128. LO$ 
coruones se extraer.in de acuerdo con la norma NOM C\69. 

~ l (un tracción por secado 

Para concretos clase 1 la contracción por secado final. Ed. se 
supondrt 1gual a 0.001 y pan coocrcto clase 2 se tOIIW'á igual 
a 0.002. 

f) DcfO<Tila<:lón d1fenda 

Plf3 concrelO clase l. el coeficiente de dcfonnación UJal 
J¡fcnda f¡naJ. 

Ór • &1 e,·& 
se supondrt 1gual a 2.4 y pan.coocrcto cluc 2 "' supondrá 
1guala 5.0. La.<canudaác> 6t y&; son lasdcformaciOI>CS uialco 
f1nal e mmcd1aLL rcspecuvamc:nt.c. Para calcular Oc:chas 
tJ¡r"endas véase 2.:..2. 

IA.l Aaro 

Como refuen:o oroínano pan cooc= pueden usarse 
barra, de ><:ero y/o malla soldada de alam'>R. U. b&tTas 
>eran corrugada!, con la salvtdaoi que se lDá>ca adclant.c. y 

. Jdxn cumplir con las DOrtiW NOM 86. NOM 8294 6 NOM 
8457. se 1omarán ca cuenta las rcsniccioncs al uso de 
algunos de estos >euos toeluidao en l20 presenteS Norow 
Complement.ana.s. u malla cumpliri con la nonna NOM 
B 290. Se pcmu1e el uso de batn lisa de 6.4 mm. de díimctro 
1 nUmero 2l pan e5Lnbos (donde uí se andiqu.c en el LCX.W 
de es1;u ~Jonna..s l. conectora de elementos compuestos y 

comorciucrzo pan fucru coru.nu: por fricción (vea.sc 2.l.S.i). 
El acero de prcsfuerwcumpliricon la.s norm.u NOM 8293 o 
NOM 8292. 

PJ.r.l elementos s.ecundMios y los.&s apoyadas en su pcrimctro 
<e pcmu1e el uso de batn.s que cumplan con laaormas B 18. 
832 y sn 

El módulo de eluuc¡dad del ocero de rcfucn:o ordinario. E,. 

se supondrá ¡guala 2 ' 1 o• kglcm'. el de !orones de prc,f'uerzo 
se supondr:i de 1 9' !O' kglcm'. 

En el cjlculo de rcslStenc¡a.s s.c usarán los esfuerzos de nucnc1a 
minamo, f. csl..lb!C(;:Jdos en las norm.1S catadas. 

' 
1..5 Dimensiones de diseño 

Para calcular rcstsu:ncias ~harán reducciOnes de do~ ~entí
mcttos en las s¡guJcntcs damcns&onc!\: 

Espesor de muros 

Diámcuo de columnas circulill'es 

Ambas dimensiones transversales de columna10 rec
t.angu lares 

Peralt.ccfectivocorrespondíenle al rcfuen:ode lecho 
supcnor de elementos honzomales o mdmados, 
ancluycndo cascarones y arcos 

Ancho de vígu y arcos. 
.,_, 

E.sw reducciones no wn ncces.ana.s en dimcM1oncs mayorcli 
de 20 cm. ni en dementas donde se tomen precauc1une' que 
gannuccn que las dtmcns1ones rc."'·"tentes no scr.in menores 
que las de coilculo y que dtchas prccauctones s.e cons•gnen _en 
los planos estructurales. 

1.6 F lldorcs de resistencia 

De acuer<io con el Tirulo VI del Reglamento. las resistenCia< 
deben afecw-se por un factor de reducc1ón. F R' Con la~ 
cxccpctonc:s iodt~ en el te~to de es~ Nonnas. lo~ 

factores de res1stencta tendrán los vato~s siguientes. Para 
Oe\lón valdrá 0.9. y 0.8 para conan1c y tors1ón. En 
fie•ocomprc>ión, F

1 
se lOmará igual a 0.8 cuando el núcleo 

esté confinado con un zuncho que cumpla con lo> rcqu1· 
SI&.CM de 4.2.-\., oconestnbos quccumplanconlosrequl"lto' 
de 5.3.4b. y wnbién cuando el elemento falle en lenSión. 
Sí el núcleo no csti confinado y la falla c. en compre· 
Slón. F 

1 
se supondrt 1gual a O. 7. Pan aplast.amienlo F 0 

valdrt 0.7. 

Esw resislencta.s reducidas (resistencias de disefto) son las 
que, .a.l dimcnsaonat, se comparan con las fuen.a.s inlcma.s de 
dascno que se obllcncn muhiphcando las debidas a las cargas 
especificadas en el Tirulo VI del Reglamento. por los factorc> 
de carga allí prcscntos. 

l. REVISION DE LOS ESTADOS LIMITE 

2.1 Eabdoo limito de falla 

4 

! 
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1.1.1 Hipótesis para la obttnción de resi'iilencin.s dt diseño 

LJ Jetermlna~..vn Je re.-.1\tenc1as de .-.e~.:c•one.o; de ~ualqu¡cr 
tnrma '\ujeta.., J lln1vn. carga ;u¡al o una comb•nac10n de 
Jmba .... ..,e efectuad a pan1r de \a5 condiciOnes de equd1bno y 
Jc:: !.1' ~¡¡gu•cnte' h1putc"¡" 

.11 La J¡qr¡bu~.:•ón de deformacioneo; unitar1d\ 
lon~ttudma\e, en la c;eccJón tran~ve¡sal Je un ele· 
mc:nto e:.-. plan;J. 

bl E.\1'-l~ JJheren.,;¡a entre el concreto y el acero de tal 
maner;:t 4u~ la ~.h:formac~eln umuria del acero e~ 
•gua\ J la Jel com;rc:to adyacente; 

el F.l ~.:une reto no re-.bte esfucrzoo¡¡ de tensión; 

J) L..& Jc:formactón unltana del concrc:toencompre51Ón 
cuando -.e alcanu la resistencia de la ....ccclón e'\ 
U OUJ. y 

el La d1"-tnbucu'>o de co:,fucrzoo; de compresión en el 
'om:reto cuando \C alcanz.a la resi5tencla es una for
me en un.J /.una cuya profundid:~d eo; O 8 vece~ la del 
e JC: nc:utro. defin1do é'tc de acuerdo con la'\ hipót.esl!l 
Jntc:noreo;. El e5fuerzo uniform<: or.c tomará igual a 
O.B5f"" 

r: $250kg/cm' 

e •gual a 

si f:>250kg/cm' 

El diagrama esfuerzo-deformación uniwia del acero de re· 
fuc:rz.v ord.lnano. aunque o¡,ea toreado en frfo. puede adea.lu.a~ 
por med•o de una rc:cu que pase por el ongcn. con pendiente 
•gual a E, y una recta honzontal que pa.oe por la oroenada 
¡;orrespondiente al esfuerzo de fluenciadel acero. r . En aceros 
que no pre~nten Oucncia bien definida.. la recta' honzonu..l 
pa.s.ará por el esfuen.o convencional de Ouencia. El esfuen.o 
con,·enctonal de Ouencia se define por la intersección del 
d1agrama e~fuerzo-<Jcromución unitana con una recta paraJe· 
la altnmo elásuco. cuya ab<ct~ al origen e• 0.002. acamo lo 
•nd•que la norm.J respecuva de ia3 ~ncionada.s en 1.4.2. 
Pueden uuhu.n.c OUJ..S Jdea.liz..actone5 razonables. o bien la 
gráfka del acero empludo ob~md.a experimentalmcn~. En 
cálculos de elementos de concreto presfonado deben usan< los 
diagramas esfuerzo--deformación umtaria del acero utiliz.ado. 
obtenidos eJ.pcrimenulmente. 

La n:sastencaa dctennanada con esw tUpót.esi'\. muhipli· 
cada por el factor F • correspondien~. da la resistenCia de 
di~ño. 

1.1.1 Flexión 

,lJ Retuerzo m1ntmo 

El refuerzo mimmo de tenstón en sccctoncs Je 'oncrcto 
reforzado. e:\cc:pto en losas penmctralmente apoyadas. será 

el requcndo para que el momento reststcntc de la sccctón sea 
por lo menos 1 S veces el momento de agnetamtento de la 
'ección tran<formada no agrietada. Para valuar el refuerzo 
minimo. el momento de agnc~m1cnto se obtendrá con el 
módulo de rotura no reducido, fr detinido en 1.4.1. 

El área mínima de refuerzo de secci011C5 rectangulares de 
concreto reforzado de pe.\0 nonnal. puede calculanc con 101. 

c;¡gu1ente expresión aprox1mada 

07/l:bd 
A.- r., (2.1) 

donde by d .en ellllcho y el peralte efectivo, no reducidos. de 

la secctón. 

Sin embargo. no es necesario que el refuerzo mínimo sea 
mayor que I.J3 veces el requendo por el análisis. 

b) Refuerzo mwmo 

El ma rnV.ima de acero de ~nsión en secciones de C.to 
reforzado que no deban resiSúr fuerzas slsJTUca.s scri e 
corre>ponde ala falla balancada de la seccióo considendi La 
falla balanceada ocurre cuando sUTiullWart!en~ el acero llega 
a \u esfuerzo de nuencia y el concreto alcanza su deformación 
máx¡ma de 0.003 en compresoón. Este cnteno es general y se 
aphca a secc&ones de cualquier fonna Sin acero de compre.s16n 
o con él. En elementos a nexaón que fonncn parte de sis1em.u 
que deban res¡sur fuerz..u sisrrucas. el úea má.lim.a de acero 
de tensión seri 7S por ciento de la c:orTeSpond.ien~ a falla 
balanceada. Este último llmi~ ril!" tamb1énen zonas afectadas 
por aruculaciones pla.ácas. 

Las secciones recungulans sin acero de compRSión tienen 
falla balanceada cuando su ira de acero es Igual a 

(2.2) 

donde 

f: =0.8~ f: si f;~250k¡/cm' (2.3) 

f" -'1 o~ --~~ l r· si f">2~o~·icm' (2.4) ••. 1250 .... 

by d son el ancho y el peralte efectivo de la sección, r dos 
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J.: J~uerdo con 1 5 El ~ralte efectl\oO, d. J"= una s ~cc10n es la 
J~,un~..~a Jel (t!ntrutJc Jel acero de tenSJún a la fibra c:.urc:ma 
Jc: t..:ompre.<.tón 

En nrra" .. c;~,.~,.,,mt:'. para dcrermtnar el jrea de Jcero que 
(tlrrc,pomk J I.J f.1ll a ~JIJnt.:c:aJa. 0\l: ap!Jcarin las. condiCIOnes 
Jc: c:4udtbno ~ la'\ htpotC:'it.'i de 2.1 1 

( l Sc::ccume" L y T 

ti .. n~.:ho dd p.11in que se cons¡den: trabaJando a compre:ooJón 

c:n ... t:cc•one' L y T J c.1da lado del alma '>er.i el menor de los 
tre' v .• dun.:' '\tguu:ntc:'\: la ocwva panc del claro menos la 

mttJJ Lid JnLhtJ del .1lma. la muad de IOJ dJ.'itancJa al paño del 

.. tm.J t.kl mtt:mbro m.J' cen:anu. y ocho vece'\ el e'\ pesar del 
p.Jttn 

Se L"Omprub.Jra 4th: el ;irea del refuerzo tranS\IcrsaJ quc¡se 

... umtnl,tre r:n el p;.uin. tnduycndo el del lecho tnfcnor. no sea 
mcnof ...¡u~ lll/1 VL'\.'C:\ d ~ u-anwc~ del paún ( f en k..gkm.! ). 

l..1 h•n¡;tllH.l Jc c'tc rcluerJu debe COm~Jr:ric:r el ancho 
ch:(ttvo del p<.Hin y. J t.:ada lado Uc: los p.años del alma. debe 

Jndar'c Jc J.t.:ucrdo (OO J l. 

J 1 Fórmula" p;:u·;¡ ·,alcular ~~~tcncias 

LJ, t.. onUt(tonc'\ de equ tltbnu yla.s ht pótes1~ gc:ncrale.'\ de 2.1.1. 

,;onduL:~n a la~ ''gUI~ntc~ c:~pre~ione.'i paro~ re:ststencaas ¡ 

flc:"on. Mil: En dJ(ha' ap~~--~-10nes FR=0.9. 

Sc:~o:cJones re~.:ungulare\ \tn ~~ero de ~.:ompresión . ' 
l 

'-i,·F,bd r; q( J.O.lq) (2.5) 

ll bt~n 

M,•F,A,f,d(I·O.lq) (2.6\ 

J~,~nJc 

b ancho de la sección (vta.sc 1.5) 

d pe ralle efectivo (vta.sc 1.5) 

f".(I.Ol.~ lf"508lf'; 
' 12l0 ' 

pf, (2.7) q= r:. 

~ P"'¡,;j (2.8) 

A ;irea dtl refuerzo de tensión 
' 

Sc:cc10nc:s rc:clangulares 'on acero de: compresaón 

M,=f, [ (A,· A',) f,(d · T) + ... ·, ~(d·d')] ¡2 9) 

donde 

(A,·A:) f. 
• = r; b · 

A área del acero a lc:nsaón 
• 

A' • .írea del acero a comp~s1ón 

d' dtstancia entre el centroadc: del acero a comprcstón 
y la fibra exlll:rna a compre.s1ón 

Lt ce. 2.9 es válida sólo si el oe<:ro de compn:s1ón fluye 
cu.lndo s.e aJcanza la n:sistc:ncu de la sección. Esto se 
cumple SI 

(p·p')~ 

donde 

A' 
p'-~ 

bd. 

4800 ~ r·c 
60oo-~ ¡ 7; (2.10) 

Cuando no se cumpla esta coodición, M1 se de~nará coa 
un >Jlálisis de la secc1ón b~ en el «¡uilibno y las lupólcsJs 
de 2.1.1; o b1en se c.J.Iculari aproximadarncnu: con las ces: 2.5 
ó 2.6 despr..:tando el acero de compreSión. En todos los casoa 
habrá que n:v tsar que el acero de l<:nStón cumpla con el 
r«¡umto de 2.1.2b. El acero de comprcstón debe n:suingme 
contra el pandeo con cstnbos que cump~ los requisuo• de 
4 2.). 

Secciones Te 1 sin acero de compresión 

Si la profundidad del bloque de esfuerzos. a. c.J.Iculada con la 
<:<:. 2.11 no es mayor que el espesor del paún, ~el momento 
resislt::ntc se puede c.1.lcular con las ex~s10ncs 2.5 ó 2.6 
u~ el ancho del paún a compresión como b. Si a resulta 
mayor que t. el momento l'C$.1Stcntc puede calcul.usc con la 

expn:sión 2.12. • 

A f .. ~ C:b ( 2.11) 

M,~F, [A,. ~(d ·y)+( A,· A,.) ~(d· T)] (2.12) 

donde 

r; ( b. b'lt 
A'l'• f 

J 

a ):.....A,-'::-,..,.A..,=-;l f., 
r·, b. 
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En las expn:::s10nes antenon:::s 

b ancho del patín 

b' ancho de alma 

La fórmula 2.12 es villida si el acero fluye cuando se alcanza 
la rtmt.:nCia. Esto se cumple si 

A, $ ..!;.._ 481)() d A ~ ~ ' iJOOO o' + • (2.13) 

Flexión b1u1al 

La rtSisu:ncia de vigas recWlgulares sujetas a fleXIón bia.xial 
se podr.i valuar con la ce. 2.16. 

e) Resistencia a flexión de vigu diafragma 

Se consideran como vigu diafragma aquellu cuya relación 
de claro. L. a per.Ute to<al, h. es menor que 2.5 si son 
conunuas en vanos daros. o menor a·Je 2.0 sa constan de ua 
<o lo claro libremente apoyado. En su d1scño no son aplicables 
las h1póles1S gener.Ues de 2.1.1. Les la disWJcia lib11: entn: 
apoyos. Si la cuanúa A,fdb es menor o igual que 0.008. la 
resiStencia a flex16n de vigas diafragma se puede calcular con 
la expn:saón 

(2.14) 

donde z e~ el brazo del par interno. En vigu de un c:taro. 1 se 
va1Ua con el cnterio saguiente: 

z~ 0.6L. 

si 1.0 <\.S l.O 
b 

si!.si.O 
b 

Las vigas diafragma continuas sc pueden discllar por Oe>UÓO 
con el procedimiento &i¡Wea&e: 

l. Analícesc la viga como si no fuera penluda 
y obténgan.sc los momentos n:::sutcntes neccsa
nos. 

11. Calcúlense las ircasde acero con lace. 2.14. valuando 
el brazo en la forma siguiente: 

z • O • .IL. 

si 1.0 <\, s 2 . .1 
h 

El acero de tens&ón "e co1oc..:ará ~amo or.e mdaca en -' 1 ..1 

Las v1gas dtatfJgma que unan muros üe 'on.antc de edati~. 
se dtseñarán segUn lo pre~nto en -' 1 -'c. 

2.1J fluocomprtsión 

Toda seccJón sujeta a tlexocompres1ón -;e dimens1onará para 
la'comblnaclón más desfavorable de carga J>~al y momento. 
incluyendo los efectos de esbeltez. El d1mens1Dnam~ento 
puede hacerse a paltlr de la< h1póu:s1S generales Je : 1 l. o 
bien con diagramas de interaCCIÓn constrUidos de acuerdo ~on 
eiiM. El factor de ~sastencta. F lit' o;e aplu:ara a la reor.tsteOCI3 
a carga utal y a la resist.em:1a a nexaón. 

a) Excentricuiad mínima 

La excentncidad de discño no será menor que 0.05 h 2 2 cm. 
donde hes la dimensióo de la sco:1ón en la ui11:cc1ón en que 
se conSidera la flcxJóo. 

b) Compresión y flexión en do5 direccione. 

Son aplicables las hipótesi' de 2.1.1. Para <eccione' 
cuadradas o rectangulares también puede usarse la. C"-prc::-.aun 
siguiente: 

P,· fP 111' .. + 111'.,. 1 10 !2.15) 

donde 

P • carga normal resistente de diseño. aplicada con las 
excentricidades e y e . ' 

P .o carga axial resistente de diseño. suponiendo 
e =e =0 . ' 

P._. carga normal resistente de diseño. aplicada con una 
excenuici"-1 e, en un plano de. slapeuia 

P ,, carga normal 11:!istente de diseño. aplicada con una 
cxccntracidad e en el otro plano de samctna 

7 

La ce. 2.15 es vil ida pan P 
1
/P 

10 
~ 0.1. Los valores de e, y e, 

deben mcluir los efectos de esbeltez y no serán meno11:s que la 
cxcentricadad prescrita en a). 

Para valores de P 1/P 10 meno11:squeO.IO. <e usari la "'P"'"ón 
saguacnte: 

M... M.. 
¡¡;¡::+-M !ó ID .. .,. (2.16) 
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donde M y M son los momentos de diseno ~gün los CJCS X 
'f Y. \1 11 ,-..; ~1,,.,~~on los momentos reststcntl!sde dascño segun 
los mtsmos CJCS. 

1.1.4 Aplast.amknto 

En apoyos de rruembros estructurales y otras supcrlictes 
su¡ew a pn:siones de conw:to o aplaswruento. el esfuerzo de 
dtse~o no se tomará mayor que 

F .. r:. 
Cuando la superficie que ~•be la carga tiene un área mayor 
que el área de contacto, el esfuerzo de ducdo puede 
tncr~menr.ars.e en la rclactón 

donde A1 cs el área de contaCtO y;, es el área de la figun dc 
mayort.amaño. semejante al área de contacto y conctntrica coo 
ella.. que puede 1ns.cnbirse en la supcrticie qt•c recabe 1~ carga. 

Esta disposición no sc aplica a loo anclajes de tendones 
postens.<~dos (véase 7 .6.1 e). 

2.1..5 F~Mn:a cortante 

a) Fucru CO<Unte que toma el """""to. V"' 

Las ex. presiones para V, •. que se prescnta.n en scgutda p&rl 

.Jmmtos elementos son a¡>licablc:s cu.aodo la d.imcnslóo 
transvenal. h. dclelemcnto. panlela a la fuerza c:onante. no 
es mayor que 70 cm y .adem.ú. la relactón blb 110 excede 
de 6. Por cada una de lu dos condiciones .antenorcs que 
no se cumpla >e rcducu'il V"' dado por dicha! exprcsionca en 
30 por ctento. p.,. vahar hlb en >~gas T o 1 sc us&ri el 
ancho del llma. b'. 

l. Vips Sin pi"Clfucno 

En vigas con relacióa claro a pcnlte toU.l. lA no menor que 
5 .la fue na rorunte que 10010 el coocn:to. V , 1 • se calculará con 
el cnt.cno Slg\ltcna:: 

sip<O.Ol 

si p ~ 0.01 

v ... ·F0 bd(O.l +30p)/F, 

V '"• 0.5 F0 bd~ 

( 2.17) 

(2.18) 

Si lJ'h es menor que 4 y las cugu y reacciones compnrocn 
directamente las can..s supcnor e infenor de la vtga. V ca se 
ob1endrt muluplicando el valor que .U la ce. 2.18 por 

( U · l.l ~ ) > 1 O, 
Vd 

pero sin que se tome V ca mayoc que. 

1.5 F, bdvf; 

En el factor anrenor M y V son el momento flu.aonanle y la 
fuerza cortante que actúan en la sccc1ón. Si la.~ carga~ y 
reacciOnes no compnmen dtrecumcnae la~ caras supcnor e 
inferior de la v1ga. se aplicará la ce. 2.18 <In modllicar el 
resultado. Para relaciones Uh comprendtdas entre 4 y 5. V •• se hará vanar linealmente hasta los valores dado~ por la~ ce~. 

·2.17 y 2.18. 

Cuando una carga concentrada actúa a no más de O 5d del paño 
de un apoyo, el U"amO de v1p comprendido ent.R: la carga y el 
paño del apoyo, además de cumplir con los requa~uo~ de csu 
secctón. se rcvasari. con el criteno de conamc por fnccaón de 
2.1 5.i. 

Pan sccctones T. l o L. en todas tu expresiones a.menorc~ se 
usará el ancho, b'. en lugar de b. Si el pat.in cst.i a comprc.,ón. 
¡J producto b'd pueden suman<: las canudadcs t2 en vtgu T 
e l. y t 2n en vigu L. Siendo t el espesor del patín. 

11. Elementos .anchos 

En elementos anchos como losas, upaw y mÜl"OIS. en los que 
el ancho. b, no sea menor que cu~u-o veces el ~rá.Jtc efccuvo, 
d. el espesor no sea mayor de 60 cm y 1~ rcla¿ión 

no exceda de 2.0. la fuerza resiStente. V"' puede tomar><: igual 
a 

mdcpcndientemente de la cuantía de refuerzo. Se hace hmca. 
puó en que el refuerzo pan fleXIón debe cumphr con los 
requisitos de 3.1 .. es dcctr, debe estar adccuadamcnte anclado 
a ambos lados de los puntos en que cruce a toda poSible gncta 
incltnada causada por la fuerza corunte; en zapaw de seccaón 
constante para lograr este anclaJe. bula. entre otns forTTlU. 
sununistra.r en los extremos de la. o;¡ barras dobLeces a 90 grado:~; 
seguidos de tnmos rectos de longnud no menor que 11. 
d1áme11'0~ de la barn. 

Si clespcoorcs mayordc60cm.o la n:lación WVdexccdedc 
2.0. la rc:mtenciaa fucrz.a cotUDte >e valuará con el criterio 
que sc aplica a vigu (a panado 1 ). El refuerzo para nexión 
debe csw ~lado como se andtca ca el párnfo antenor. 

m. Miembros su¡ewo. neltióa y car¡a axial 

En rruembros a Oclocompn:saóo en los que P .. no exceda de: 

0.7 r. ".· 2000 .... 

8 
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IJ fucr7J cortJntc t.¡uc tomd el ..:oncreto. v. R' -.e ubtc:ndri 
mu_ltJplica.ndo In" .., aiure" Jadcx por las e cs. 2. 17 0 ~- \8 por 
1 +O 007 ~p /A L P<~ra ,.aluar p se usar3 el área de las .... antia(, 

" . 
de la capa ma::. prÓlllma .t. la cande tenstón o a la de compre:stón 
mtntma en 'ccctones rectangulare~. y O 33 A en secctones 
c¡rculare.~. Para c~l4.~ tHuma.s. bd se 'iUS.ututrá Por A . 

1 

"e hará variar hnealmc:nte v .. R· en functón de P
11

, ha.st.a cero 
parJ 

En mi<:mhm< <u¡c.o. a flelo«.cn<ión. v, •. "'obl<:ndr:í multipli
c.:u>.Allo< valcre:< da<hl¡ll>' la<=. 2.17 ó 2.18 ¡u 1 - O.OJ fP,IA,)
Para valuar p y tratar 'ittelonc.\ Ctrculares, o;,e aplicará lo 3llto 
didltl pard mtem~ a ncAocompre.'iuSn. 

P ~' el va\ur Jb~oluto de la fuerza ou.ial de dtseño. en k.g, 
nbtt:ntda con(\ factor de carga má.~ de~f:~von.ble en cada caso: 
A el ire:o bruta de la <eectón tr.lnwe.-.al y A el iÍtea toul de 
J¿cro en la o;.ccctUn. o~mba.~ en cm1. , 

\Y ~1aembros de concreto prec;forz.ado 

En ~ecc1one_c; co11 pre:r.fuc:rzo total (vl!ase cap. 7), donde 
los tendolle'5 eo;.tén adhendQ, y no estén c.ituados en la 
rona Ue: tran,.lc:rem:ia. la fuerza v .. ._ se calculará con la 
e 'prcc;tón 

V.o=F bd (0.15 1 r, +50 Vd,) , M (2.19) 

S1n embargo. no es nccesano toaw V cA menor que 

0.5 F1 bd/f; 

m deberá toman<: TNJ<lf qooc 

t lF. bd Ir," 

En la e>~<ión 2.19. M y V soo el momentO Oe1tonante. y 
la fueru cortante que actuan en la sccctón y d es la disWI<ta 

' de la ftbn e~ trema en comp~ión al centroide de los tendotles 
de presfuetw. El pcnlte efectivo. d. es la disW>cia de la ftbn 
<>trema en comp"""ón al centrotde de los tendones de 
prc:sfuerzo situ~ en la zona de 1J:ru.16n, sin que tcn¡a que 
tomarse menor que 0.8 vece3 el peralte tou.J. 

En sec:ci~ coo ~fuen.o parcial. y en secciones con 
pre:c;(uerzo toc..,¡j donde 105 tendones no estén adherid~. o 
\lluado" en la zona de trandc:~ncia. se aplicaran Las ecs. 2.17 

o 2 18. segun el caso El pcr>lte decuvo. d . ..: calculan con la 
expres1ón ~.10 

A., r. d, +A, r, d., 

A• r ......... t., (2.20) 

(d~ es la distanCia entre la fibra extrema a compresaón y el 
ce:ntroidc del acero arda nano a tensión. y f es el esfuerzo en ,, 
el acc:rodc pre~fuerzo. A ,cuando se alcanza la resi.stcncaa del ., 
elemento.) 

En ambos casos la comnbución de los pauncs en vigas T. l y 
L se valuará con el critenoquesc prescnbeen el aparudo 1 pan 
vigas sin presfucrzo. 

b) Refuerzo por tcnsaón diagonal en vig;u y columnas _san 
presfucrzo 

Este re fu erro debe estar fonnodo por estnbos a: endes pe'l"'n
diculares u oblicuos al e¡e de la piez.a. batra.s dobladas o usa 
combinación de estOS elementos. Tambtén puede usar.<: 
malla de alambre soldado, un1éndola según 3.9.2. Los estn
bos deben retnal.lr300 como se mdica en J.l.J. 

Para estnbos de columnas, viga.s princtpales y arcos. no ,., 
usará acero de gndo mayor que el 42 (4200 ksfcm2J. Para 
dimenSIOna!, el esfuerzo de Oucncia de la malla 00 seto' 
mayor que 4200 k.glcm2 El cWmetro núnimo de estnbc 
como se va indicando en esu.s Nonnas. 

No"' tendrán en eu<:nLI estribos que formen un ángulo con el 
e¡e de la piez.a menor de 45°, ni barru dobladas en que dicho 
ingulo ses menor de JO"' 

En vigas debe swninistnne un refueno mini.mo por tensión 
dtagonal cuando la fuerza cortante de diseilo. V,, sea menor 
que V'" . Este refuerzo estará forTTUdo po< estribos venicales 
de diámetro no menor de 6.3 mm (número 2), espaciados a 
ca~ medto peralte efectivo y,., colocará a parurde to<U unión 
de vtga con colurn.n.as o muros llasta un cUNtO del claro 
correspondientt. 

Cuando sea apliQble el requisitO de refueno mínimo del 
párrafo anterior. así como cuando V • sea mayor que V cA· se 
requerirá re fuero> po< tensión diagonal. En el segundo caso la 
~eparación, s, se detemunari con la expreSión y limitaciones 
sigutcnu:s: 

(2.21) 

A es el úea U21Uvenal del refuerro po< tensión <' 
cC::mprendido en una diswocia s y e es el :idgulo Q\ 
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retuerzo fomu con el CJC! de la ptc:za. En la ec ~ :l. A debe 
~\tJI en (ffi~. f. en kg/cm~. V, y v,R en k.~ y by den e~. LJ 
:loCparJctOn res u Ita ~n cm. P;u-3 secc10nes ctrcu l.uc:s ')e sustnut
ra J por el dtámeuo Jc la sccctón. 

La sc:paractón. s. no debe ser menor de 5 cm. 

St V es mayor que V ·• pero menor o igw¡l que 
' ' 

U F0 bd /f; 

la ..:paractón d.! estribos perpcndiculo.reo al eje del elemcnlo 
no deber.! ..:r mayor que 0.5d. 

Si V" es mayor que 

1 5F. bd ,;r:-

la separación de estnbos perpendiculares al eje del elemcnlO 
no debcr.i ser mayor que 0.23 d. 

En rungti.n cas.o s.c pcrm.1tirá que V l¡j seA supcnor a 

2Fabd/F. 

Cudndo el refuerzo conste'de un solo estnbo o grupo de baJ'nl 
paralelas dobladas en una UliSma secCión. su áru"' calculari 
con 

v -v.
A.· F.c,-a 

'· 
~ .. 

(2.!1) 
~ 

En este caso no se adrruurá que V~ sea nu.yor que 

1 l Fa/F,bd 

el Refuerzo por tenSión diagon.al en vigas ¡nsforudu 

Est.e refuerzo estvi focmado poc estribo& pe(j>Clldiculon:$ al 
e¡e de la ptez.a. de grado oo taayor quoc el42 (~ 200 ~g/cm1 ), 
o por malla de alam.bn: soldado cuyo esfuerzo de nueocta 00 

se lOmará m.ayor que • 200 k¡lcm1
. 

ClWldo la fueru Cortante de boo. v,.esmayorqucVd' 
se requ1en: refuerzo poc u:ru.ióo diago!W cuy• ..:paroción se 
detcmunará con l.a ec. 2.2t y lu hrru~tooes Slgu1cnrcs. 

V igu con ¡ns fuerzo tot.al: 

La ..:paractóo de esltibos no debe ser meoor de 5 cm. 

Si V. es mayor que V,. pero menor o tgual que 

1.5 F, bd ..tr:' 

IJ ')c:paraCión no deberá ~cr m.J)'Or que O. 75h. JonJc ~e' d 
peral le 1oul de la p1ez.a. 

Si V es mayor que 
' 

• 

U F0 bd .¡r; 

la separación de Jos cstnbos no deberá ser mJyor que 
O.J7h. 

En ningún caso se adrnnir.i que V, sea mayor que 

2 . .lF. bcl~ 

En vigas con pn:sfuerzo parcial se aplicar.! lo dispuesto en el 
inc1so b) para clcmcnros sm presfucrzo. 

El refuerzo ITÚrumo poc u:nsión diago!W prc>Cnto en el 
anciso b) se u.suá.. U1mismo. en v1gu parc•aJ o tolalmcnrc 
prcsfo~; en lu toulmcnte prcsforudas 1~ separación 
de los estribos que forman el refuerzo mintmo será de 
0.7Sh. 

·e 

·.· 
d) Proximidad • reacc1ones y CMga.s concenlradu 

1 

Cuando una reacción compnrne directamente la cara del 
rrucmbro que s.e cons1dera.. la.s \eecioncs ~uualU.s a mCnos de 
una dmancia d del palio de apoyo pueden dimens10nar;e para 
la misma fuer:z.a corunu: de discllo que ac1úa a la disL1nc1a d. 
En elementos pn:sforudos. lu secciones snuo.U.• a menos de 
h/1 del paño del apoyo pueden dimens10n.,.,;;, con la fuerza 
coru.ntc de diseño que Ktúa a W2; d y h son el peralte cfecuvo 
y el tOl.íl.l. respectivamente. 

Cuando una cuga concentrad¡ se transmite al mtembro a 
tnvé-5 de vigu secundanu que lleg111 a sus cara.'\ laterales,~ 
lomará en cuenta •u efecto sobre la u:nsión dt•gonal del 
m1cmbro pnncipal cerca de la untón. 

e) Vigas con u:nsiones perpendiculo.reo a su e¡e 

• 
Si una car¡a se transmite a un~ viga de modo que prcx:tuzca 
tcnsu:>tle3 pcrpcrwilculan:s a su CJC, como sucede en vtg.íl.li que 
rec1bcn cargas de losa en su parte inferior. \C suminl!it.rarin 
esmbos .adicionales en la v1ga calculados ¡nra que tn.n~mu~n 
la cuga a la vtga. 

f) lnu:rrupc1ón y liililape del refuerzo longnudinal 

E.a tnmos comprendidos a un peral le efeclivo de la.• \CCC1on" 
donde. en zonas de u:nsión, se mterrumpa mJ.s que J3 por 
ciento. o uaslapc mis que SO por cacnlo del retuerzo 
longrrudinaJ. la fucrz.a coruntc máJ.ima que puede tomar el 
concreto se: constderará de O. 7V ... 

10 
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~ 1 FuenJ cona me en v¡ga.1i diafragma 

PJrJ Jetc:rmmar .a tuerza corume, V_
11

• t¡ue re'>to:.tt: el 

l..:!lnt.:re!O en -...¡g:a'> dtafragma ( defimda.c; en 2.1.2e l. 'e aphcar.i 
lo J¡<:.pue'i.to ~n ~1 numero 1 Je J 1 para v¡gao;; con relactón Uh 

menur qut: -l 

L..1 'c:cclún criuca para fuerza corurw.: ~ con .. iderará situada 

.J un..1 t.Jt,I.Jncla Jc:l paño del apoyo tgual a 0.!5L en vtga.c; con 

carga unllormemente repantda. e tgual a la mnad de la 

Jt,I:JO~o:ta a la ~.:arg:J má" cercana en viga.c; con carga.c; concen
:r:..~J.J,. pcrn no 't: 'upvndr.í a má.c; de un peralte efectivo del 
p...& ñu Lkl ..tpoyo <;1 la.c; c;.¡rg:..~" y rcacc1one.c; comprimen direct.a
mcnlt! !.Jo<; ~.:ara!-> opue~t.a.'\ de la vtga. 01 a má.o;; de medto peralte 
decuvo en ca.o;o contrario. 

S• la fuerza conanu.: de dtc;.eño. V •. e.c; mayor que v_ •• la 
diferencia c;.e tomará con refuerLo. Dicho ref•1erzo con.o;;ta
rá de estribo.c; cerrado.c; vemcales y barra.o;; honzontales. 

..:uyao;; contrihu..:ionc::' o;.e determinarán como "'gue. en vigas 
Jonde IJS carga<; y reacc10nes compnmen ditect.arr.ente caras 
upuec;;ta.$: 

La contnbuctón del refuerzo vertical se supondr .. igual a: 

0.083 F, f" dA. (1 +Ud) /s (2.23) 

donde A. e< el irea del acero vertical comprendida en cada 
di<tanc.a '·y r el e.fuerzo de nuencoa de dicho acero. ,. 
La cont.ribuctón del refuerzo horizontal \e ~upondrá 1guaJ a: 

0.083 F • r,, d A..., ( 11 - Ud ) 1 !, (2.24) 

donde A •h e'i el áte3 de acero horizontaJ comprendida en cada 
dis1anc1a \.y frt' el esfuerzo de nucnc¡a de dicho acero. 

El refuerzo que se detenni~ en la ~cióo critica antes 
definida se us.ari en todo el daro. 

En vigas donde lu cargas y reacciOflCI no comprimen direc
tamente d01 caras opucsu!. ademá! de lo aquf presento sc 
tomarán en cuent.a las dosposicioncs de d) y e) que sun 
aplocables. 

Las zonas pró~tmas a lo.c; apoy~ se dimensionarán de acuerdo 
con 4.1.4.d. 

Refuerzo mínimo. En la.! vigu diafr:agma se 1ummistra.rin 
refuerzcx vcnical y horizontal que en cada dtn:cctón cumpla 
c;on los requiSito,; de J.l O. para refuerzo por cambios 
volui'Tle!Uicos. 

Lomo <ación para V . u fuerza V no debe ser mayor que • • 

h 1 Fuerza corunte en losas y zapatas 

La re'iistencta de losas y z.apata.s a fuerza cortante en la 

vecindad de cargas o reacctones cuncentndas será la menor de 

las correspondtentes a las dos condic1ones que s1guen· 

f. La loc;a o zapata actúa como una vaga ancha en tal 

forma que las gnew d1agonaJes potenctalcs ..e: 
extenderían en un plano que abarca todo el Jncho 

Estecaso~e trata de acuerdo con las dispo~icionesde 
al l. aJ 11 y bi. En losas planas. para esta revosoón se 
'upondrá que el 1S por coento de la fuerza cortante 
actúa en la franJa de columna y el 2!5 por ctento en 
la~ centrales. 

11. Exoste una acción en dos direcciones de manera que 
el agrietamiento diagonal potencial se presentaria 
sobn: la superficie de un cono o piráaude trunc~ 
en tomo a la carga o reacción concentrada. En este 
caso se procede como se mdica a contmu.actón. 

u seccoón critica"' supondrá perpendocular al plano de la losa 
y se lo.:alizará de acuerdo con lo siguoeme: 

Si el área donde actúa la rucción o la carga concentrada no 
tiene entrantes. la sección críuca fonnará una figura semejante ,,_ 
a la definida por la penferia del área carga.Ja. a una distancia 
de é•t.a ogual a d/2 (des el peralte efecuvo.dela losa). 

Si el área cargada tiene cntr.lnte.s. en ellas la -.ección crítica se 
hará puar de modo que su perimetro sea rtúnimo y que en 
nmgün punto su distancta a la pcrifena del .irea cargada 'ea 
menor que d/2. Por lo derruls. se aplicará lo docho en el plitnfo 
anterior. 

En las&! plana. aligeradas tambi~n se revisará como sección 
crítica la sotuada a d/2 de la perifena de la zona maciza 
alrededor de las colurnna5. 

Cuando en una losa o zapata haya abenuras que disten de una 
carga o reacción concentradas men01 de diez veces el espesor 
del elemento. o cuando la abenura se localice en una franja de 
columna. como se define en 6.3. no se considerará efectiva la 
parle de la sección crítica comprendida entre lu rcct.as W1gen
tes alHbertura y concurrentes en el centroidedel área cargada. 

Si no hay transmisión de momento entR la losa o zapata y 
la colurMa. o si el momenco por transnutir. M . no excede de 
0.2 V d, el esfuerzo cortante de diacflo M cal~lari con • 

V, 
v.=- b.ci .. (2.23) 
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donde b, es el pcnmetro de la sección .:riuca y v,. la tuerza 
~oru.nte de diseño en dicha seccaón. Cuando haya transitren
~~a de momento ~e: iupond.rá '4UC una iracc1ón ...:el momento 
JJda por 

=-=1- . 
1 -0.67/tci -J¡, (.:., ;¡¡ (Z.26) 

se transnute por exoentncidad de la fueru cortanu: total. 
i:On respecto al ccnt.roadc de la sección críuca definida antes. 
El esiucrzocoruntc m.U1mo dedtseño, v , se obtendrá toman-

' Jo en cuenta el erecto de la carga axial y del momento, 
supon1endo que los esfuerzos conantes vuian linealmemc 
pig. 2.1 J. En columnas recWtgulares e, es la dimensión 
paralela aJ momento lnl.nsrruudo y cJ es la dimensión pcrpen
J¡cular ¡e,. En columnas ctrculares e,:::: e,= 0.90 diámetros. 
1 El resw del momento, es decir la fracción 1 - a.. debe 
transrruurs.e por flex1ón en un ancho 1gual a c

1 
+ Jh,dc acuerdo 

con 6.5). 

El esfuerzo corunu: máximo de diseño obtenido con los 
cntcnos ¿ntcnoccs no debe exceder de 

F• ( 0.5 +-y) /f;, ni de F0 /f; 

a menos que se surrunastre refuerzo (y es la n:lación del toido 
cono al lado largo del área donde actúa la cargz o reaCCIÓn). 

Al constdera.r !.1 comb1nac1Ón de acciones pcnnanentes, va
na bies y sasmo. en la e:\presaón amenor y en las de los d~ 
parra.fos S1gu1entes. el tacLOr,F. se tomari iguaJ ¡ 0.7 en Jugar 

J< 0.8. -

Pan calcular el refuerzo ncccsa.r¡o se CO<Uidenrin dos vigas 
(¡cucias perpendiculares entre :s!. ,~ue se auz.an sobrt: la 
columna. El ancho, b, decada viga será igual al peral u: efcctlvo 
Je la losa. d. más la dimenSión honzOIIW de 1• cara decolumna 
a la cual llega " ésta es recWlgul...- y •u peralte será igual al 
de la los.a. tSi 1• columna e> c1tCUiar se pu.c:<Je tratar como 
cuadrada de lado igual¡(Q.SD · 0.2 d), doode De el di .!.metro 
Jc la columna). E.o cada una de estu vigas se iUm.Jm:stnrin 
e::~ Ln ros verucales ccrndos con una barra lon¡.itud.uULJ en c..ada 
c:squ1na y cuyo esp.a.ciamiento scri. el S .S por ciento del .:alcu· 
lado con la c.pre<ión 2.21. sU! que sea mayor que d/1, la 
scparac16n tr.lllsvena.l enD'C nmas vcnica.Jcsdc los estnbos no 
Jebe c.\cedc:r de ~O cm. Se supondri 

v,-v,bd y V,1 ~0.4F1 bóv'F, 

donde v, es el esfuerzo corunu: máximo de diseño que ao:nlA 
en la secc16n críuca co ada vlga ficticia_ El cspac~anucnw 
detemurado pan cada v1ga en la s.eccióa crftic.a se mantcndri. 
en una longuud no menor que un cuarto del claro eotrc eJeS de 
.:olumna.s en el C3sodc losas plilllÜ.o has u el borde en upau.s, 
¡ mc.nos que mediante un aná.lisi.s :se demuestre que puede 
1nterrump1rse ames. 

En mngún ~aso se admtura que -v .. \CJ mayor que 

13F,/F, 

Refu.~r...o mimmo. En losas planas debe sumlnJSlf3C'ie un 
refuerzo mimmo que será ~amo el antes descruo. U\ando 
estnbos de 6.3 mm o más de d1ámcuo. espac1ados a no m.is de 
d/3. Este refuerzo se mantendrá hasta no menos de un .:uarto 
del claro correspondtente. S1 1• losa e• aligerada. el reiuerzo 
mímmo se colocará en las nervaduras de CJeS de columnas y en 
las adyacentes a eUas. 

i) Resistencia a fuerza corunre por fricc1ón 

Est.as disposiciones se aplican en :secciones donde nge el 
cortante dlrecto y no la tensaón d1agonal (en ménsulas corus. 
por ejemplo. y en detalles de conexiones de esuuctura.s prefa
bncadas ). En tales casos. SI se necesna refuerzo. Csrc deberá ser 
pcf1>Codicular al plano crítico por cortante du-ecto D1cho 
n:fuc:no debe estar b1en distribuido en la sccc1ón defimda por 
el planocríuco y debe estar anclado a ambos lados de modo que 
pueda aJcanz.ar su esfuerzo de tluencaa en el plano mcncaona· 
do. 

U Ct3;istcncia a fuen.a cortante. V •• se romar.i ~~mo el menor 
de los. valores calculados con las expres10nes s1gu1entes: 

F, 11 ( A, r, • N. ) (2.27) 
' 

F, [14A + 0.8 (A.,f, •N.J) t2.Z8l 

O.l3 Far, A (2.29) 

doock A,es el área del n:fuerzo porcorunu: por fricCión, en 
cm'; A es el área de la sección definida por el plano críuco 
en cm1; N es la fuerz.a de diseño de compi-esaón nonnal al 

' plano crítico, en l<g, y 11 el coeficiente de fncción que se 
tomará igual a 1.4 en concreto colado monolíticamente, agua! 
a 1.0 pan concrem colado contra concreta endurecado e 1 gua! 
a 0.7 enue concreto y acero lamma.do. Los valores de J.1 

anteriores se aplican si el concreto endurecid(\contra el que 'Se 
coloca concreto fresco está hmp10 y libre de lechada. y uene 
rugosadade.s con amplitud rotal del orden de S mm o ma.-.. asi 
como s1 el ¡cero cst.á hmp1o y filO pmrura. 

En las expn:s1oncs anu:non:s, f no se supondrá m•yor de , . 
~200 kglcm1. Cuando h•y• tensiOnes nonnales al plano 
crítico, su por u:nsión direct.a o por nexión, en A., no se 
inclui.Ji el trca de acero necesaria por estos concepcos. 

2.1.6 Torsióa 

Lu disposiciones que S11uen ~n aplicables a tramos .. u jetos¡ 
tonaón cuya lon&Jtud no sea menor que el doble del peralte 1oc.a.J 
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del miembro Las \CCciones suuadas a meno~ de un pcnl!e 
d~cttvo de la can del apoyo pueden dlmC:I'l"IOOaJ'\C: para la 
1ur-.1ón que JctUa a un peralte !!lecuvo. 

al \iiembro~ en Jos que s.e requzere refuerzo por tor5zón. 

En miembro-. cuya re~a~tencza a torsión sea directamente 
nece'<alla rara el equilibno de la estructura o de pane de ella 
llig. 2.2a l."" <urrummará refuerzo por torsión de acuerdo con 
b l. donde para calcular las área< de acero nece<.ari"' se 
'upondr.i T,

11 
= C'. ~· para detennznar el refuerzo minamo por 

toro;;¡(m y el valor máximo admt~ible de T. el valor de T •• 
'e oblendr;í con la ec. 2.32. 

En miembro!li '\UjC:ta5 a tOr.iiÓn y fuerz.a conante donde la 
re<!,tencia a torsoón no afecte directamente al equilibno de la 
e<tructur.o.(fig.2.2b). se proceder:\ como sigue: 

El momento tOI"ionante de di.eilo, T , se calcular:l supo
niendo en el análi"i~ que la rigid~z a la torsaón del 
elemento e~ la mit3d de la ngidez tor5ional elá-.uca de la 
-.ecctón compleu calculada con el módulo de ng1dez al 
cortante. G. igual a 0.4 vece~ el módulo de c:lasuctdad del 
concreto. 

Cuando se cumpla la desigualdad 

r' v' 
__:!.. ... ~ 2: 1.0 
T' v' 

Ol el 

(2.)0) 

y. además. T, <ea mayor que T,
0 

dado por la ec. 2.J2. se 
requenr:l refuerzo por torsoón. Si no se cumple alguna de las 
dos condic.ones anteriores los efec10S de la tonión pueden 
de'\prec1arse. 

En <ecetones rect.111gulares y seccione5 T. l ó L. T00 y T,o. se 
vaJUa.n con las cxp~saones sigwcntcs.: 

T00 =0.6F0 I:x'ylf! (2.J 1) 

T,0•02ST 00 (2.J2) 

donde x y y. en cm, son las dimeruiones menor y mayor de los 
rectángulos en que queda de>eompuesu la sec:ción al conside
rar cada ala y el alma con e\ per2ltecompletOde la .sección, pero 
~tn que se tome y mayor que 3 t. La \urna ~ refiere a los 
rectángula5 componentes de la teeción. Pueden uune las ecs. 
2.) 1 y 2.32 pan seccoone. corcula.res tomando • = y = 0.8 
diimetros. 

En miembrmque tambim esttn sujetooa tensión axial. el valor 

de T00 se multiplicar~ por 11 · O.OJ P /A ). donde P es la ' . . 
ten"ón de d15eilo. en kg y A el 1rea bruu de la seccoón 

' reduetdalvéase I.Sl. en cm2. 

bi Refuerzo por torsión 

Este refuerzo estar:\ formado por estnbos cerrados · per
pendiculares al eje del miembro y por barns longtrudinales. 
En m•embros circulares ¡., estnbos serán circulares. El 
refuerzo necesano para tonión se combinar:\ con el requendo 
pan otras fuerzas interior•:o. a condición de que e 1 área 
!'Umini~trada no 5ea menor que la 5uma de la!li áreas 
mdividuales necesarias y que se cumplan los requt~llos mis 
~tricuv~ en cuanlo a espaciamiento y distribución del 
refuerzo. El refuerzo por tonión se suministrar:\ cuando 
menos en una distancia (b + bl más all4 del punto teórico en 
que ya no <e requiere ( h y b son el perute total y el ancho del 
nuembro). 

l. Refuerzo transversal. Cuando. !egún a). se requiel'2 refuerzo 
por tors•ón el área de estnOO. cerrados se calcular:\ con la 
expresión siguiente: 

(2.JJ) 

donde 

A área transversal de una sola rama de estribo 
" 

•,. y 
1 

Jacto. menor y mayor de un estribo medidos centro a 
centro 

s separación de los e!triboo 

f ,. esfuerzo de nuencia de los estribos; el gndo de este 
acero no seli mayor que el 42 

O • 0.67 • 0.33 y 1 /x 1 'S, 1.5 

En miembros circullll'tS. x
1 

y y,. "' tomarin iguala ocho 
db:imos del ditmctro del estribo cimllar medido centro a 
centro. 

El área de e<triboo (portonión y fuenacorunte) no !eli menor 
que la calculada con la ec. 2.33. •oponiendo T," 4 T,0 ; sin 
embargo, no es necesario que sooa mayor que 1.33 veces la 
requerida pono T y V obuniclos dd aM!isis. La separxión. 
•· no seri mayor 'que e'l mello de los esmboo, ni que la mitad 
de su altura. ni mayor de JO cm. 

n. Retuerzo longitudinal. El61u de baiTU longiwd.inales, A •• 
pano tonión se calculan con la expresión 
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2 A,. (,.. 
A ~ -- ( <, +y, ) -

• S f 
7 

te J4) 

donde f es el esfuerzo de nuenc1a del aJ:ero longitudinal. 
7 

El área de refuerzo Jong1rudinal no será menor que la obten1da 
con la ce. 2.34. usando el A,. min1maobten1da <eglin la secc1ón 
1; la separaCión entre barras long1tlldlnales no excederá de 
50 cm y su diámetro no será menor que el de los estnbos. 

Debe dimibuirs" el refuerzo longitudinal en el perímetro de la 
sección rransvcrsal y colocane por lo menos una barra en cada 
esquina. 

III. Refuerzo helicoidal. ucombimción de refuerzo transver
sal y longirudinal puede s~stirui= por refuerzo conunuo 
hclicoida.J consuruido por tramos a 45• con la..5 arisw del 
rruembro. Su espiílciarrucnto. medio sobre el CJC de la p1cu. se 
ubucnc dividiendo cnlll: 12 el obtcmdocon la ec. Z.J). Otcho 
coe;pacia.rrucnto no debe exceder de y 

1
• 

Urnicación par.:1 T ... No se ad.uutidquc el momento tors!onantc 
de diSeño, T . sea mayor que 

' . 

us r .. /t6 ·(os F:·bd~)' (2.33) 

en ninguna sccc1ón. 

2.2 E.sl.doo !Imite de serviCio 

2.2.1 E.stucno bajo coodldoDCS de xo1do 

Pan esti!TW' Jos esfuerzos producidos en el occro y el eon<:reiO 
por acciones ex tenores en condJcioocs de s.ervicio. pueden 
uuliu= iu tlipól=is usu.aia de la tcorú elbaca de vi¡u. Si 
el momento de asnmmicu., ea ~Myoc que el momeliiO 
exLenor, se conSJdcnn la IC(Q<la complcu del concrc10 SID 

1ener en cuentA el acero. SI el momea10 de a¡rietamiento es 
menor que el moma~to .auantc, se rccwriri a la sección 
transformada. des prcCaodo el coocn:to a¡nctado. Pan valu.!:f 
el momento de a¡newruento se usan el módulo de rorura. r,. 
pre..:nto en I..¡.Je). 

2.2..2 Ddlalooea 

Lu wmcn.siones de elementos de concreto reforudo deben ser 
tales que lu deOeAJones que puedan sufru bajocondic1oncsde 
servicio o trabajo se mantengan dentro de los !!miLes presentas 
en el Tftulo VI del Re¡lamento. 

Dc0e1ioncs en elementos no prcaforzadot que trabajan en 

una J&recclón. 

Deflex1ones tnmcdia1u. Lu dctlcx1oncs que ocurran &nmc
diatamcnte al •phcar la carga 1e calcular;in con los melados o 
fónnul•s usuales para detcnninar deOex10ncs elas11cas. ~ 
menos que se utilice un análim mas rac1onaJ o que se diSponga 
de dato< expcnment.ales, las deOex10nes de elememos Je 
concreto de peso nonnal se calcularán con un módulo de 
elas~c1dad congruente con lA. Id) y con el momento de 
inerc1a de la sccc1ón transfonnada agnetada. 

En claros continuos, el momento de inerc¡¡ que se uuhce será 
un valor promedio ~culada en 1• fonn• Slgu1enLe: 

1,+1,•21, 
1•--:--'--

4 
(2.)6) 

donde 11 C 12 SOn los ffiOffiCRIOS de inercia de la.s SCCCIOOC:S 

extremas del claro e 1, el de la sccc1ón central. S1 el claro sólo 
es continuo en e.1 extremo. el momento de &ncrci¡, com:spon· 
diente al ex cremo disconunuo se supondrá i¡uaJ a cero. y en la 
exprcs¡óo 2.36 el deoorninado< scr.i 3. 

De flexiones diferidas. A no ser que se utilice un onálim más 
preciso, la defle1ión adic1onai que ocurn a lar¡o plazo en 
miembros de c:oncn:to narmaJ. clase lsuJetoS ¡ flciJOn. se 
obtendrá multiplicando la nccha Inmediata. calculada de 
acuerdo con el púnfo antenor para la carga sostemda conSI
deBda, por el fiCIOI' 

2 
i+10p' c2.J7r 

doadc p' es la C\WIII& de occro a compresión (A'Ibd). En 
1 

elemcn1011 conunuos se usori un promedio de p' calculado con 
el nusmo criterio aplicad.> pan determiiW" el momen10 de 
inercia.. 

Para ciemcatoa de concmo oonn.a.l cluc 2. el numerador de la 
exprcsióo 2.37 sed i¡ual a 4. 

• 
u de flexión tollli seri la suma de la inmediatA mil.s la difend•. 

1.l.J A¡rietam.ltolo ca dc-ll&oa DO pralon.ados que 
IJ'a~li.D ca llD.I dlncd6a 

El criterio si¡uicate se aplica a elemcatDIDO expuestos a un 
ambiente muy agresivo, y que no deban ser i mpcnneables. En 
ca.so cona-ario, deben 10marsc precauc10nc:¡ c:spccaalcs. 

Cuando en el disefto se use un esfuerw de nuencia mayor de 
3 000 k¡lcml pan el refuerzo de ten.s1ón, lu sccc1oncs de 
mú.imo momen10 posiuvo y ne11auvo se dimcns1onarán de 
modo que la cantidad 
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no exceda a ~O 000 kglcm. En la e. preSión aJ'terior: 

f ec;fuerzo en el acero en condiciones de servicio 
en kg/cm' 

d, recubnmiento de concreto medido desde la fibra 
e> trema en tenSión al centro de la barn más próXIma 
a ella. en cm 

A área de concreto a tensión. en cm2. que rodea al 
refuerzo pnnc1pal de tensión y cuyo centroide coin· 
c1de con el de dicho refuerzo. dJvJdJda entre el 
numero de barras (cuando el refuerzo princtpal 
con.~te de barra'\ de varios diámetros. el nUmero de 
barra~ equivalente se calculará dividiendo el área 
total de acero entn: el án:o de la barn de mayor 
diámetro). 

El e~ fuerzo 1, puede ec;.tlman.e con la e~presión rvt/0.9 dA,. 
o bien. -"' no r-e recumó a la redistnbución de los 
momentos ela~ucoo:;. c;.uponc:roe 1gual a 0.6 f En la expre:si6ft 
antenor M e., el mumemo ne,.IOnante en' condiciones de 
servtciO. 

3. REQUISITOS COMPLEMENTARlOS 

).1 Anc.-je 

3.1.1 Requisitos gwcralcs 

a) La fuerza de tens1ón o compresión que actúa en el 
acero de refuerzo en toda seccaón debe de..s.arro-
11 arsc a cada lado de la KCCión considerada po< 

medio de adt c!rencia en una longmul \Ufic1eut.e de 
barr lo de alglin diSpositivo medmcode anclaje. La 
fuerza de tensión se vaiUMi eoo el ml>.imo momcn· 
to flexiona~~~e de dioedo que obn en la zona com
pn:ndtda a un pcn.ltt: efectivo a cada lado de la 
scccíón. 

b) El n:quisito del p41nfo a) se cumple. en la mayoria 
de los ca.ooo. pan el acero de tensión de nuembrotl 
SUJetos¡ Oe.uón SÍ: 

l. La barns que deJan de ser necesarias por fleJUón se 

conan o se dobian a una dtst.anc1a no menor ~u e un 
perahe efecuvo más allá del punto teónco donde de 
acuerdo con el d.Jagrama de momentos ya no · 
requaeren. 

11. En las 5<'CCtones donde. segun el diagrama de 
momentos nexionantes. teóricamente ya no se re
quten: el n:fuerzo que se cona o se dobla. la 
longitud que continúa de cada barn que no se 

cona ni se dobla es mayor o tgual que L, +d. Este 

n:quisito no es necesario en las =ciones teón· 
cas de corte m.U próximas a los extremos de 
elementos libremente apoyados. 

lll. A cada lado de toda sección de momento má.ti
mo la longirud de cada barn es mayor o igual 
que la loog¡tud de desarroUo • L,. que se define 
en e). 

IV. Cada barra para momento positivo que llega a un 
exuemo libn:mcme apoyado se prolonga m.U alli 
del ceotro del apoyo. mcluyendo porciones dobla
das. una lonairud no menor que 

( l,. 0.25 l) :!0.5h (3.1) 

donde Les el claro del elemento y h su peralte tow. 

En cierto5 casos hay otras secciones criticas donde habti q 
revi5.al el anclaje (generalmente donde el esfuerzo en el ace1 .... 
es cercano al máxuno). 

e) la longitud de desarrollo. L,. en la cual se considera 
que uaa barra de tenstón se ancla de modo que 
desarrolle su esfuerzo de nuencia. se obtendrá mul. 
tiplicando la longitud btsica. L.,.. dada por lace. ).2. 
en cm. por el factor o los factores indicados en la 
tabla 3.1. U. disposiciones de e5t.a sección son 
aplicables a barras de dtimctro no mayor de J8.1 
mm (número 12). 

l,.- 0.06 '-JJ ~ 0.006 d, r, 
• 

(3.2) 

<d,. es el di'metro de la barra. en cm. y a, su iru transve~. 
en em2; f y f • en k¡¡/cm'). , ' 
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TABLA J.l 

Cl)ndiC!Ón J~l re~·uerzo 

Bo1rras honzonuks o Inclinadas 
~.:olocadJs de manera yue baJO 
ollas se cuelen mas áe 30 cm 

Je l...':oncreto 

En concreto l1gero 

Barras con f mayor de 
J 

4 200 kg/cm 1 (f. en kg/cm1) 
J 

Barras tOrc:Jda.< en frío de diámeuu 1gual 
o mayor que 19.1 mm (numero 6) 
Todas los otros casos 

En ntngUn 1.:.1:,.0 L J :ierá menor de JO cm. 

~actor 

lA 

l.JJ 

1.2 
1.0 

2 :llilQ. 
f, 

Lllong1rud de desarrollo, L,. de ca~ barra que fonne parte de 
un paquo<e de 1tes barru ser.l 1gua.J a la que re<¡uenría SI 

eSluvJera a.Jslada mulupilcada por 1.20. Cuando el paqueu: es 
Je dos barras no se modifica LJ. 

S1 ol os fuerzo. f. que debedesarrollaruna barnen una sección 
"' menor que f :la long1rud mimma de la b&rn a cada lado de 

' J•cha sccc.on 'Cr.i t f lf ¡ L,. El-esfuerzo f se calculará con ol 
• J • 

momento flc:,¡onantc de dticño que s,c define en clanc1w a). 

Cuando una barra a tenstón u:munaconundoblcza90ó 180 
gr3d01 que cumpla con los n:quisnos de 3.8. 5<: supondrá que 
puede: alcanzar "iU esfuerzo de flucnc;¡¡ en la s.ca:ión crítica. SI 

la distancia en cm. paralela a la barn. cnm: la sección criuc.a. 
) d paño enema de la batnJ en el doblez. es aJ menos 1gua.J a 
D 076 d, f

1 
!Ir. 1 JO por cien lO mayor en concreu:.ligerol. pero 

no menor que 15 cm ni que 8 d,. y,ldcm.U. el trlmO reciO 

Jospués del doblez no eo menor que 12 d, para dobleces a 90 
grodos. "' menor de 4 d, para dobleces a 180 ¡nodos. La.s 
un1dades son la5 nusmal que en la ce. 3.2. 

La longitud de desazrollo de una barra~"" scr.l el doble de la 
que n:quc:nna st fuera corrugada.. 

La longitud de desarrollo de una b&mJ • compresión scli 
cuando menos el 60 por cacnto de la que n:qucnrí¡ a tensión 
y no se considerarán cfectiva.s pcx1:Íoncs dobladas. En ningUn 
caso sc:ri menor de 20 cm. 

3.1.2 Requisitos compl<men!Arlos d< andaj< 

Los siguientes requtsilOS deben respcwx adcmi.s de los 

Jntc:nore~. 

l. En c:.uremos librc:mc;:ntc: Jpoyados se prolongar J. ;,,n 
doblar. hasta dc:nuo Jcl lpo)o. cuando menos 1<~. 

tercera panc: del refuerzo de tcnsaón para momento 
po'u1vo maxtmo. En c:urc:mos conunuo' -.e prolon
gará la cuana pane. 

11. Cuando el c:lc:mc:mol!n nr:~IOn es parte de un '"'tema 
dc:sunado a rc:CitSllr fuc:rzas lah:raic:s a'ctdc:ntalcs. c::l 

refuerzo posllJVO que« prolongue dentro del apoyo 
debe a.nclarscde modo que pueda .t..lcanzar su e~ fuer· 
zo de lluenc1a en la cara del apoyo; al menos la 
tercera parte del refuerzo ncgauvo que se tenga en la 
cara de un apoyo se prolongará mas allá del punto de 
mtlcxión una longuud no menor que un peralte 
efectivo. m que 12 ~. n1 que un dtCCISCisavo del 
claro libre. 

3.l.J Anclaje dd "rueno tnns••rsal 

El refuerzo en el alma debe llegar tan cerca de la caras de 
comprestón y tenstón como lo pcmutan los requtsllos de 
recubnllllento y 1• proXImidad de ouo refuerzo. 

L01 estribos deben rematar en una es.qu1na con dobleces de 
11S 0

• seguidos de tramos rectos de no menos de: 1 O d1ámeuos 
de largo. En cwes.qu1na del eSlnbodebe quedar por lo menos 
una barra long¡tudinal. lA< radíos de doblez cumphr:in con los 
requuit01 de 3.8. 

Las b&rns longiwdina.Jes que "'doblen para actuar como 
. refueru> en el alma deben conunuarS<: corno refuerzo longi· 

1ud1nal cerca de la cara opuesta" esta zona está ¡ ten.,ón, o 
prolong"""· una longitud L, má.' allá de la med1a altura de la 
v1¡a SI dicha zona está .a compres1ón. 

3.1.4 AnclaJ< d< nWI• d< alamb" soldado 

Se supondri que un allmbre puede desam:>ll.l( su esfuerzo de 
fluencia en una s.ecctón SI a ca.U lado de ésu. se ahogan. en el 
concn:to cuando meROs do~ .alambres-PcrpcnOicula.res al pn~ 
mero. distando el más pró.-.1mo no menos de S cm de la sccctón 
cons1der3di. Si sólo se ahoga un alambre perpendicular a no 
menos de S cm de la secc16n consldCr3di.. se supondrá que se 
de.....,lla la notad del esfuerzo de nuenc.a. 

3..1. Espesor ck dapste 

En superficies cxpuesw a abruaón, LaJ como la que prov1e· 
ne del trinsito mtenso. no se tonwi como pa.rte de la 
s«Ción resisu:nte el espesor que pu~ desgastarse. A tSle se 
as&grwi una dimensión no menor de 1.5 cm. salvo que la 
superficie expuesta se endurezca con a.Jgún tn.tam1ento. 
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3.3 Re-eslimientos 

Loo; reveor;.llmu~ntos no ~ tomarán en cuentJ como parte 
Je la 'eccaJn re,l'>tente de nmgún elemento. a meno<; que 

"e '>UmlnJqre una hga con él. la cual e~t~ dl<;c:ñ::~da para 
trano;mltlr todoo; lo" eo:,fueno" que puedan P~"cntanc: '!que 
Jn.:hu" reve,umu~nto'\ nu e'\tén expuec;tos a de~gaste o 
Jeter10ro 

3A R..:ubrimienlo 

En elemento'i no expueo;to<; a la intemperie. el recubnmic:nto 
hbre de toda barra de refuerzo o tendón de pre~fuerzo no 
.:.ed menor que 'iu di5metro. ni menor que lo señalado a 
-.:ontlnuac!ón: 

En columna.-; y trabe~. 2.0 cm: en lm.a.<li l.S cm. y en cao;carone~. 
1 U~.:m. 

S a IJo; bJrra.o; forman paquete"i, el recubnmiento libre. ademá~. 
no -.cr;i menor 4ue 1.5 "'!Ce~ e:\ diámetro de !.1 b;ura moi..lfo gruesa 
del paquete. 

En elemento~ eo;.tructuralc.~ colados contra el suelo. el 
rct.:ubnm1ento ilhre mimmo, ~emá.lfo de cumplir con los rcqui· 
'\110" antenore.:, . .:,er.í de S cm ~¡ no se usa planttlla. y de 3 cm 
'' .:,e usa plantilla. 

En e!emento5 prefabncado.:, que no van a quedar expue~tos a 
la 1ntempcne. el recubnmiento libre dol refuerzo sin p~forz.ac 
no '<rá menor que 1.5 cm. n1 que el diámetro de la barn o que 
1.5 vece. el d1imetro de la barn más gruesa del poquete. en su 
caso: en los.a.s y c=arones p~fabricados puede ser no menor 
que 1 O cm n1 que el d1imetro de la barn. 

En ~lementos e<;.tructurales que van a quedar expuestos a 
la 1ntempene. se duplicarán los valon:s de los párrafos 
amenores. 

Los recubrimientoo anteS seilaladoc se inc:n:m<nwin en 
rruembros e:w.puestos 1 agentes &¡R:sivm (ciertas sustaneiU 
o ow a.pon::s industriaJes., terreno particularmente corTosivo. 
etc.). 

3.5 T amallo miximo de a¡n¡.ado. 

El urna/lo norrunal máximo de los agregados no debe ser 
mayor que un quinto de la menor distancia horizontal entre 
caras de los moldes, un tercio del espesor de losas. ni da. 
tercios de la sepanc16n horizontal lib~ núnima entre barras, 
paquetes de ba.rras, o tendones de p~sfuerzo. Estos w¡uisitos 
pueden omitirse cuando las condiciones del concreto f~sco y 
los procedimientos de compactación que se apliquen pernutan 
colocar el concr<to •in que queden huecos. 

3.6 Separación entre barras o tendones individuales 

3.6.1 Acero de reruerzo 

La separación lib~ entre barras paralelas (excepto en colum
nas y entre capas de barras en vigas) no será menor que el 
diámetro nomtnal de la barn nt que U veces el tamaño 
máxtmo del agregado. Esto tihimocon la salvedad indicada en 
3.5. 

Cuando el refuerzo de vigasest~ colocado en dos o más capas. 
la d"1.1nc1a venicallibre entre las capas no será menor que el 
diámetro de las barras. ni que 2 cm. Las ba.rras de las capas 
supenores se colocarán de modo que no se menoscabe la 
eficacta del colado. 

En columnas. la distancia libre entn: barns longitudinales. no 
será menor que 1.5 veces el di4metro de la barra. 1.5 veces el 
tamaño máxtmo del agtl'gado, nt que 4 cm. 

3.6.2 Ae10ro de prestueno 

La separación libre entre tendooes pano pretensado en loo 
extn:mos del miembro no debe s.er menor de 4d.,pan alambres. 
ni de 3d., para torone•; uunbi~n cumpliri con lo p~scnto en 
).~. 

En la rona centrtl del claro, se permite una separación v•, 
menor y hacer paqueteS de tendones. 

3.7 Paquetes dt barTu 

Las bams longiwdinales pueden agrupan< forTTWldo paque
tes con un muimo de dos bams cada uno en colurnn.as y de 
tret en vigas. con la salvedad e.presada en 5.2.2. La sección 
donde se coru una barra de un paquete en el claro de un.a vtga 
no di•tari de la sección de corte de oua barra menos de 40 
veces el diimetro de la aás gruesa de lu dos. Los paquetes se 
usarin sólo cuando queden alojados en un An¡ulo de los 
estriboc. Para detenninar la separación núnima entn: paque
tes, cada uno se traWi como una barn •im~le de igual úea 
tranoversal que la dclpequete. Pano calcular la separactón del 
refuerzo transversal, ri¡e el diámetro de la barra mAs delgada 
del paquete. Los poquetes de barras deben ama.rrane ftnne
mente con alambre. 

3.8 Oobleca cid rdlaeno 

El radio interior de un doblez no sert menor que f,/60/f; 
por el diámetro de la barn doblada, a meneo que dicha 
barn quede doblada alrededor de otra de ditmetro no menor 
que el de ella. o "' confine adecuadamente el concreto, 
por eJemplo mediante ~fuerzo perpendicular al plano de 
la barra. AdcnW. el radio de doblez no sert mew ' 
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el ~ue marca la respectiva norma NOM. de las 1ndacadas 
t:n 1 4 2. para la prueba de doblado. En la cx:prcsu5·n Jntcnor 
( V r Jeben <Siat en kg/cm1. ' . . 
En <odo doblez o c:unb1o de direcc16n del acero longiludinal 
Jebe colocarse refuerzo lr.l/lsver;al capaz de eqUilibrar la 

re'lullallre de las u::nsaones o compresiones desarrolladas en las 
barras. J menos que el concrcro en si sea ~.:apaz de ello. 

J.9 Uniones de barras 

Lls barras de rt:fuerzo pueden unirse mcdianu: traslapes o 
csublecu:ndo conunuuiad poc medio de soldadura o disposati
~ os mccárucos. Las espccaficacaones y detalles dimcnsionaJes de 
l.Lo:; uruoncs deben mostrarse en los planos. Toda unión soldada 

o con d!spos1uvo mecinico debe ser capaz de transferir por lo 
men"' 1.25 v= la fueru de nuenc:la de <ensión de las harTas. 
san neccsadad Jc exceder la resastencaa má.t.ima. de Cstas. Se 
n:spe<=in los requísnos de 5.2.2 y 5.).3. 

J.9.1 Uniones de barras sujetas a tensión 

En lo posablc: dcbc:n cviursc las uniones c.n secciones de 
ma,amo esfuerzo de tensión. Se procurará.. a!Urusmo. que en 
una cacru secc1ón cuando m.U se unan barras ahcmad.a.s. 

Cuando se une por lr.lSiape más de la mitad de 1 .. barn.s en un 
<ramo de 4{) diámetros. o CIWldo las uni<l!ll".s se hacen en 
s~cc10ncs de esfuerzo máximo. deben tomarse prec,auctOOC3 
<>peciales. conmu:n<es. pore¡emplo, en aumenw la longirud 
Je traslape o en uuhzar hélaces o cstn~ muy próximos en el 
tramo donde ')C: e!ectU.a la unaón. 

La long1Nd de un lr.lSlape no ser.i'.mcnor que 1.33 veces 
1• longnud de desarrollo. L ,. calculada según 3. 1 .. n< menor que 
10 Ol f . 6) veces el d1iimeU"O de la bun (f en kg/cm1

). 
7 ' 

Si se usan uniones soldad.., o rnednicu deber.i comprobarse 
c:.,pcnmentalmcnte su cficacLL 

En una mis na secx:ióa !nA!! venal 11o debc:a un n-.c con 
soldadllr.l o d!Spoomvos mcclnic:os m.é del33 por ciemo del 
reruerzo Las SCCCIOOCS de unión dislM'án entre sí no menos de 
20 d¡amctros. S1n embargo. cuando por motiva> del proccdl
rrucnto de consU\.ICClÓn su nc:cesmo unir má.s refuerzo del 
señalado. se adnuur.l hacerlo. con t.tJ que se ¡aranuce una 
su pcrv rsión C:!!tricr.a en la CJecuCIÓO de las un1oncs. 

3.9.2 Uniooes de malla dt .W..brt soldado 

En lo posible deben evi= uniones por traslape en secciones 
donde el .,¡fuerzo en los alombm bajo cargas de discilo (ya 
muluphcadas por el facto<de carga)sea mayorquc:0.5f. Cuando 
haya nco:su.iad de usar tr.ULtpa en las secciones ~1onada.s.. 

deben hacerse de modo que ellr.lSiape medido en<rt: lo1 alambre' 
transvcruJcs c.uremos de la.s hoJaS que \e unen no ioea mc:nor que 
la "'Par.lelón enU"e alambrt:< IIan.lversales más 5 cm. 

Lu umones por lraSiape en secCiones donde el esfuerzo en lo> 

alambres'"" menor o 1gual que O 5f. ellraslape medido enU"e 
7 

lo'\ alambres lransvers.1lcs extremos de las hojas que o:;c unen 
no ser.i menor que 5 cm. 

3.9.J Uniones dt barns sujew a compr..ión 

Si la unión se hace por traslape. la longirud tra.1lopada no 
será menor que~ long¡rud de des.arrollo para barras a comprt:· 

Slón. calculada 5egún 3. 1 • ni que ¡0.01 f • IOl "'"' el 
diámetro de la barn cr en kg/cm 2l. Cuaoob la rem~enc~a 
espec11icada del concreJ,. r; sea menor de 200 kglcm'. los 
vaJO<a anu:nores se iOCRmentar.in 20 por CICOIO. 

3.10 Rtlutno por cambloo volu!IM!tricos 

En !oda dirección e .1 que la dimensión de un elemenlo 
"'ittuctural sea mayor que 1.50 m. el iirea de reruerzo que "' 
summistn: no sc:ri menor que 

660 x, 
.. - -:-,----:--=,-

f,(x, + 100) 
) 1).3) 

donde 

a área, lransvers•l del n:fucrzo colocado ene la 
. ' 

duea:ión que se cons1den. por umdad de ancho 
de 1• pic.z.a (cm2/cm). El ancho menc:1onado se mide 
perpcodiculumcnle ¡,dicha duuctón:Y a 1 1• 

x1 dimensión mínima del miembro medida perpendi
culanncn~ a.l refuerzo (Cm J. 

Si x1 no excede de 15 cm. el n:fucrzo puede col""""" en uno 
sola c.¡pa. Si x 

1 
~ mayOf' que 1 S cm. el refuerzo se colocará en 

doc capas próxunu • las caras del elemen<o. 

En clcmcnl06 csU'UC'tura.lcs expuestos din::ctatnente a la Jnlcm· 
pene o en contacto con el terreno. el refuerzo no será menor de 

u ... 

Por sencillez. en vez de emplear la fónnul• anu:rior puede 
suii"1IIWII"ai"S' un rcfucno mínimo de 0.2 porcienlO en elemenU>I 
C$IIUCUll"lles procqidoo de la mu:mpenc. y 0.3 por c1en1o en los 

expueo105 a ella. o que eslén en eon1aa0 cnn ei!CTaiO. 

La separación del rt:fuerzo por cambia. volumelricus no 

excederá de 50 cm ni de 3.5 x,. 

Debe aumentarse la canu<Ud de acero a no menos de 1.5 ve<es 
la antes presenta. o c.onune OCl"J..' precauc1ones en casos de 
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contracción pronunctada (por eJemplo en moneros neumáti
cos¡ de manera que se evtte agrict.lm.Jento c.ucsivo. T dmb1C:n. 
cuando sea pamcularmente 1mporunte el buen <15pecto de la 
supertic1c del concrelO. 

Puede prescindir>< del refuerzo por camb1os volumétncos en 
elementos donde de.de el punto de v1sta de resiStencia y 
"'pecto se jusufique. 

3.11 Inclusiones 

Debe ev1W'Se la inclusión de elementos no estructurales en el 
concreto, en partjcular tubos de alimentación odcsaglicdcniJ'O 
de la:; columnaco. Lacodlmcosionc;o;. y ubicac1ón de los elementos 
no e~tructuraJe..c; que lleguen a quedar dentro del concreto. asr 
como Jos procedimientos de ejecución u.s.ados en la inclusión. 
"er.in tales que no 3fecten Indebidamente las condicrones de 
rc:-.i ... tencia y defonnabilidad. n1 que rmprdan que el concn:to 
penetre, stn ~gregarse. en todos los mtenucios. 

4. DISPOSICIONES COMPLEMENl' ARIAS PARA 
ELEMENTOS ESTRUCTURALES COMUNES 

LIS d!SpoSicione< de e.<ta sección se cumplilin. aderniJ de los 
requi~uos generales de las s.ecciolle3 p~edcntc:s. 

4.1 v;¡ .. 

4.1.1 Conaptos ¡eoerala 

El claro se contará a panir del centro del apoyo siempre que 
el ancho de éste no sea mayor que el peralte efectivo de la 
viga: en c3SO contrario. el claro secontari a partir de la sección 
que se halla a med1o peralte efecuvo del paño imenor del 
apoyo. 

En el dimenstonarmento de vigas continuas monoiCtiCa$ con 
sus apoyos puede u~ el momento en el palio del apoyo. 

Para calcular momentos ne.J.ionantc:s en vips que soporten 
losas de tableros rectangulare:o. oe puede tomar la carga 
tnbutana de la losa oomo si C31Uvicn unifonnemente repattida 
a lo largo de la viga. 

Deben analizarse los efectos de paodeo latcnl cu.ando la 
Mp......ción enu. apo)'CM laa.r-.le• ... maycw qtM 35 "-.:es el 
ancho de la viga o el ancho del patina comp~sión. En iU caso. 
se aplican lo dispuesto en ~.2.1. 

4.1.3 Reruerzo eomplementarlo ea la pamla de las ,.¡p. 

Enlasp.tn:desdevigucon peraltes superiores a 7~cmdebe 

propon:1onarse refueno longirudmal por c.unb1os volum<1r 
de acuerdo con 3.1 O. Se puede tener en cuen~ este re fu, 
en lo., cálculos de remtenc~a SI se detemuna la contnbu
CIÓn del acero por med1o de un estudiO de compatibihd.1d de 
deformac1ones segtin las lu pótesiS bá.s1cas de 2.1.1. 

4.1.4 Vlps dlatta¡ma 

aiDisposición del refuerzo por flexión (v~~ 2.1.2 e) 

!.Vigas de un claro 

El refuel'%0 que se determine en la sección de momento 
máximo debe colocan< recto y sin reducc1ón en todo el claro: 
debe anclane en las zonu de apoyo de modo que sea capaz 
de des..tmlllar. en los pados de los apoyos. no menos del 
ochenta por ciento de su esfuel'%0 de fluencia. y debe esw
unifonnemente distribuido en un.a alrura 1gual a 

( 0.2 - 0.0~ !: ) 11. 
h 

medida desde la cara inferior de la viga. pero no mayor que 
0.2 L (ti¡. 4.1 ). 

U. Yi¡u continuas 

El refuerzo que oecalcule con el momento positivom4ximoé 
cada claro debe prolongan-e recto en todo el claro en cuestión. 
Si hay la necesidad de hacer uniones. ~w deben localizane 
cerca de los apoyos intermedios. El a.nclaje de este refuerzo en 
los apoyos y su distribucióo en la altura de la viga cumpliria 
con los requisitos ptescritos ea L · 

No meneo de la mitad dd refuerzo calculado para mo
meato negativo en los apoyos debe proloogane en toda la 
longitud de los claros ody.centes. El reoto del refueno 
negativo mb.imo. en cada claro. puede interrumpirse a una 
distancia dd pal'lo dd apoyo no menor que 0.4 h. ni que 
0.4 L 

El refuen.o para momento ne¡ativo .abre IOS"apoyos debe 
repanine ea dos fnnjas paralelas al eje de la vi¡.a de acuerdo 
con lo siguiente: 

U na fraa:ióo del 6ru 101&1. i¡uala 

0.5 ( "-1 )A, 
h 

debe repvtine waif01 uaemente en WUI fnulja de ancbo i¡ual a 
0.2 h y comprendida entre lu eous 0.1 h y h. medidas de.de 
el borde inferior de la viga (fi¡. 4.2). El resto se repaniri 
uniformemente en una franja adyacente ala anterior, de ancho 
iguaJ a 0.6 h. Si Ub a menor que 1.0. en este púntfo se 
sustituri L en lugar de h. 
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b) ReviSión de las zonas a compresión 

S1 una zona a comprts1ón de una v1ga diafragma no uene 
n:SL"1ceión lateral. Jebe tomanc en cucnLa h postbd1dad Je 
que ocurra pandeo laccra.J. 

el DispoSICIÓn del refuerzo por fuerza corunre 

El refuerzo que se calcule con las expresiones 2.23 y 2.24 
en la secc•ón criúc.a. se uSMá en lodo el claro. Las barras 
honzont.ales s.e colocarán, con la misma separación. endos 
capas vemcalc::) próx.Jma.s a las c.ans de la v1ga. Estas barras 
se andarán de modo que co l.u secciones de los paños de 
los apoyos exuemos sean capaces de desarrollar no menos 
del 80 por c1ento de su csfueno de tluenc1a. 

d) Dimensionamienlo de los apoyos 

Par• vaJuar las re¡c.:iones en los apoyos se puede an•lizar la 
v¡ga como SI no fuero peralwla. aumentando en 1 O por ciento 
el valor de la.s reacciones en los apoyos extremos. 

Cuando las reacc1oncs comprimen dirccwncnll: la cara infc· 
nor de la v1ga. el esfuerzo de contaclo con el apoyo no debe 
c. ceder del valor cspccili~ocn 2.1.4.hayaaocsadorcs en la 
v1ga o no los ~YL · 

Si la v1ga no cslá ari~sada sobre loo apoyos y lu 
reacciOnes compnmen di~t.arnentc su cara inferior. deben 
colocan.: en zonas próxirrw a los apoyos. bamu complc
memanas verticales y OO'rizontilcs en cW una de las 

.¡"' . 
mallas de refuerzo par¡ fucm CO(Unll:, delnusmo diúnctro 
que las de es re refuerzo y de modo que la scpanción de las 
barros en esas zonas sea la mirad que en el rcw>de la viga (fig. 
U). 

ws barras complcmenwias horizonLa.lcs se sinwin en una 
fran¡a con u gua ala que conaeDCel refuerzo infcn<>< de tleuón 
y de ancho •gual aJ de cSII últim&. Diclw.barns complelllCn· 
tanas deben ancl.anc de modo de que puedan aJcilllar su 
esfuerzo de tluencia cola sección del pal\odel apoyo; odernis, 
su long1rud dentro de la vip, modida desde dicha sccc1ón, no 
debe ser menO< que O.J h. 

Las barras complcmcntariu vcnicalcs se colocarán en 
una fran¡a vcrucaJ limilad.a poc la scctróo del palio del 
apoyo y de ancho igual a 0.2 h. Estas banu dcbco 
abarcar desde el lecho lllfcnor de la viga hur. una 
aJNr.l igual a 0.5 b.. 

Si hes mayor que L. se sustiruir:l Len lugar de h en los dos 
pá.rraios precedentes. 

Cuando la viga <Sit aticuda sobre los apoyoa en IOdo su 

perahc. o t.:uando la re3CCJÓn no compnm; directamente lJ 
cara mfcnor de la •1ga s1no que se tran-.mH¡ a lo IJrgo 
de todo el pcrahc. se apllc.uán las dispos&caone~ s1gU1en· 
tes: 

Cerca de cada apoyo se colocarán dos mallas de barTal. 
horizon1.1lcs y vcn~calcs en una zona lim11.1da por un plano 
honzonl.ll distame. del borde 1nfcnor de la v¡ga no menos de 

. 0.5 h y por el plano vcnJcal diStanre de lo sccc•ón del paño del 
apoyo no menos de O 4 h lfigAAJ. El arca 101.11 de las barros 
honzontale~ se dctcmunará con el cmcno de con.antc por 
fncc1ón de 2.1 . .5i). supomcndocomo plano de falla el que pas.íll 
por el paño del apoyo. El úealol.ll de los barTal vcn¡calcs ser.i 
la misma que la de las horizont.a.lcs. En estos refucnos pucdCn 
incluirse las barras del refuerzo en el alma de la v¡ga suuada< 
en la zona antes definida. con 1.11 que las horizonwlcs se;,n 
cap¡ccs de alcanzar su esfuerzo de tlucnc•a en la secc1on del 
paño de apoyo. 

Si hes mayor que L. se sustiruir:l Len lugar de h en el párrafo 
amcnor. 

e} Vigu diafrasma que unen muros sujetos a fucrus honzon-
La.lcs en su plano .,,. 

El refuerzo de vigas diafragma con rclacion.,; lAl no mayores 
de 2. que unen muros paro fucrza.s horizoo1.1les conSiara de 
dos grupos de barras diag<><La.lcs, scgUJI se 1ndica en la fig': 4.5. 
Se supondrá que c.ada grupo forma an clcmenro que ltabajar.i 
a tcns1ón o compresión ax1alcs y que las fuerzas de antcracczón 
cnl.te los dos muros. en cada v1ga. se transmuc~-. sólc por las 
tensiOnes y compresiones en d&ehos elementos. Para dctcnn1· 
nar las áreas de acero ncccs.anas s.e dcsprec1ui el concreto. El 
espesor de esw v1gu sera el miSmo que el de los muros que 
unen. 

Cada elemento diagonal constará de no menos de cuatro 
bun.s nxw sm unroucs. con cada eJ. tremo anclado en el muro 
rt.5pcct:IYO una lonsitud no menor que I . .S veces L

4
• obtenida 

ésu seglin J.l.lc}. Las bllns de los clemen~os diagonales se 
colocarán tan próXImas alas caros de la v¡gacQmo lo pennu.an 
los ~uisnoe de rccubrinuemo. y !O restnnguan contra el 
pandeo con estribos o hélices que. en el~en:io medio del claro 
de la visa. cumplirán con loo rcquisuos de 4. 2.3. En los rcrc1os 
eJ.tn:mos el cspacramJcnto se reducará a la mrLid del que 
resulte en el central. Loscs111bos o el zuncho que se use en los 
temas u tremes se continuarán dcnlro de cada muro en un.a 
longjrud no menor que LJ8. 

En el rcsrodc lavisaocusarirefuerwvcrtic.al yhorizonr.lquc 
en~ dirección cumpla con los rcq~ISUOS par.¡ refuerzo por 
cambios volumélricos de 3.1 O. Esrercfuerzo se colocará en dos 
c.apu prólímas a las caras de la viga, poc afuero del refuerzo 
waaonaJ. 
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4.1.5 Vlp de secdóa compuesta 

a) Cone<Optos generales 

Una. viga de sccrtón compuesu es la formada por la combt· 
nactóo de un elemento prefabricado y concreto colado en el 
lugar. U. panes mt.egrant.es deben estar int.erronect.ada.s 
de manera que actúen como una unidad. El elem<:nto prefa
bricado puede ser de concreto reforzado o presforzado, o de 
acero. 

Las disposiciones que siguen se refieren únicamente a seccio
nes con elementos prefabricados de concreto. Para secciones 
compuesW con elementos de acero, vánse las Nonnas pan 
Otseño y Coostruccióo de Estructuras Metálicas. 

Si la resistencia especificada. eJ peso volu!lll!trico u ouu 
propiedades del concreto de los elementos componentes son 
distintos. deben tomarse en cuenta esw diferencias al diseñar, 
o usarse las propiedades más des fa vonbles. 

Deberán tenerse en cuenta los efectos del apuntalamiento a 
falta del mismo sobre lu defluiooes y el a¡riet.uruento. 

b) Efectos de la fuerza cortante 

donde 

l. El esfuerzo con&nte borizolll&L v ,. en l.a superficie 
de conucto entre los elementos que forman la viga 
compuesta puede calcularse coo la expresióG 

(4.1) 

V fueru corunt.e de d.isello • 

b, ancho del ira de con•aao 

d peral"' dcc:ti vo de la teccicla compueoa 

!I. Debe ase¡urw-se que ea la superficie de conueto 
entre los elemtotos compooentes se tr21Uautan los 
es fuenos CO<W>Les q"" alú aculan. 

Ul. Pan lraDSmiur en la superficie de contacto los 
esfuenos con&ntes de dileOO, se admitirin los valo
ra siguientes: 

l. En elementos donde no se -.o aoclaje:s me~icos y la 
superficie de contxiD esu! rugosa y limpia: Jkg/cm' (se 
admitirá que una supeñicie esr' ruaos.1. si tiene 
rugosuildes de amplitud tou.i nonna1 a ella del orden de 
S rrun o mis ) . 

1. Donde se cumplan los requasatos rrtirumos pan los conectores 
que mdtca el mciSo fV y la superficte de conucto este lir" 
pero no rugosa: 6 <g/cm' 

3. Doll<k se cumplan los requisitos mínimos pan los conectores 
del inciso fV y la superfiCie de contacto este limpia y rugosa: 
2S kglcm'. 

Cuando el esfuerzo corunte de diseño exC<Oda de 2S kglcm'. el 
diseño por corunte bonzontal se han de acuerdo con los 
criterios de co!Wlte por fricctón de 2.l.S.i). 

fV. Para que sean v:llidos los esfuerws ¡n-escritos en 2 y 
3 del inciso lll. deben usarse conectores form.ados 
por barru o estribos nocmales al plano de contacto. 
El área mínima de este refuerzo será J/f, veces el 
área de cooucto ( f en kg/cm'l. Su espociamiento no 

! 

exe<Oderáde seis veces el espesor del elemeotocolado 
en el lugar ni de 60 cm. AdenW, 101 cooectoreS 

deben anclane en ambos compooentes del elemento 
compuesto de modo que en el plano de conucto 
puedan desarrollar no menos del 80 por ciento de su 
esfuerzo de flueocia. 

V. El refuerzo por tensión diagooal de una viga com
puesta se di.mensionari como 5j se tratu2 de un.a 
vtga moooUtica de la misma forma. 

La relación entre la dimensión tnnJVersal mayor de una 
columna y la menor no excedcri de 4. La dimensión ~:ru~sver
otaJ menor ser2 por lo menos igual a 20 cm. En su caso. se 
respetará la dimeD!ión mínima presenta en S.J.l. 

4..1-l Rd'Dti"IOII mln!mo 1 máximo 

La relación entre el 6.rea de refuerzo vettical y el área total de 
la sección no será menor que 20r'f(f en ig/cm'l, ni mayor que 

! ! 

0.06. El número mínimo de barru será seis en columnas 
circulares y cuatro en rectangulares. 

El refuCI'Ul transversal de toda columna no ser2 menor 
que el necesario por resistencia a fuerza cortante y 
tonión. en su caso, y debe cumplir con los requisitos mi· 
nirnos de los púr.úos sigutentes. Adem.is. en los tnmos donde 
se prevean articulxtonc:s pl.isticas no ser2 inferior al 
presento en 4.8. 

Todas las barras o paquetes de barns longitudinales d 
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restnnglnc contra el p.!ndeo con estnbos o zunchos con 
sepanctón no m•yorque ~501ff, veces el diámetro de la barra 
o Je la biliTa m:U delgada del paquete C f, or. kg/cm1• e• el 
e<d'uerzo de rluencta de las barr;¡¡s longtrudinalcsl. 48 diiime· 
uos de la barra del c:smbo. nt que Lil erutad de la menor 
~ohmcnstón de la ..:alumna. La separaCión llláAtma de estribos 
se reductr.i a la rrut.ad de la antes tndtcada en una longitud no 
menor que la Jamensaón Lral1svers.a.l má.x1madc la columna. un 
<cxto de su altura libre. 01 que 60 cm. amba y aba¡o de cada 

untón de columna con trabes o losas. medida a pantr del 

respecuvo plano de tnte"ee<:tón. En los nudos se aplicar.llo 

diSpuesto en 4 2.5. 

Los estribos se dispondrán de manera que cada barra 
longtrudinal de esquina y una de cada dos conscculivas de la 
pen fe na tengan un soporte later.al surrumstrado por el doblez 
de un estribo con un ángulo interno no mayor de tJ.S•. Además, 
ntnguna barra que no tenga soporte lau:r.al debe dist.ar 
mas de 15 cm (libres\ de una bamo soportada lau:r.almenu:. 
Cuando 6 ó más vanl\as esrtn repamdu uniformemente sobre 
una carcunferencta se pueden uur amllos cuculaJl:S rcmat.ados 
como se espcctftca en 3. L .3 o con suftetcntc traslape para 
dCUITOIIar su esfuerzo de nucncta; tambt~n pueden us.anc 
zunchos cuyos traslapes y anclajes cumplan con los requl!iiOS 
de 4.2.4. 

LJ fuerza de: fluencta que pueda desarrollu Ja barra de un 
...:o;,;mbo o ami! o no \Crá menor que sci5 ccntbuna.s de la fucru 
Je lluencta de la mayor bam1 o el mayor paqucu: longJrudinal 
que restringe. Los estnbos rcctangulara se rema!Mán de 
Jcucrdo 'on lo prescrito en 3.1.3. 

Pan dar resuic.:tón latenol a b&rns que no sean de esquina. 
puoJen u sane grapu fo~ por barns recw, cuyos cxtn:
mos tenruncn en un doblez a 135• ll~ de !.1 barra o 

J.quctc rcslilngtdo. scgmdodc: uo tramo recto con kwlprud no 
rneuor que 1 O diámetros de la barn de la ¡npa. La.s gnpas se 
col oc uán perpend tcul aRS • las bliTU o (*lUClCS que resD'UI

gen y a la ara más pró•im.a del nucmbro er. cuestión. La 
scpanctón m.U1made las gn.pas sedeu:nDJnari con el ente no 
presento anu:s pan esmboo. 

4~4 ColumnAs nmdi...U. 

El rcfucrro tra.nsvcrul de un.a columna runcllada debe s.cr una 
hélice conunua de paso consli.ntt. 

El porceni>.Je volumétnco del refuerzo hclicoid.al, P,· no scri 
menor que 

A, r · o 12 r. O 45( ~ -1)-r' nu que . --
A, '> ~ 

(4.2) 

donde 

A üca transverul del núcleo. hasta la circunr'c:renctJ 
ex tenor de la hélu.:c 

A. área tran.sverul de la colurN\a 
1 

f esfuenoo de nuencia del acero de 1• hclice 
' 

El acero de l• hélice no debe ser de gndo m•yor que el 42. 

El claro libre corre dos vueltas consccuuvas no scr.i menor que 

una vez y mcd1a el u maño muimo del agregado. nt mayor de 
7 cm. 

Los traslapes tendrán una vuelta y media. Las hcltces se 

anclarán en los extr.emos de la columna mcdtante dos vuelt.u 
y media. 

4.2.5 Detalles del rduerzo en lnterse«iooes con vips o ·-
El refuerzo trannerul de una columna en su inrenecczón 
con una viga o losa debe ser el nc:ces.ano para rcustir las 
fuerzas intcma.J que ah1 ~ produzc.an. pero 5U espac1· 
nucnto no scrt mayor y 5U diámetro no \erá menor que los 
usados en 1.1 columna en lou secc1on~ próxtma.' a dacha 
in1cnc:cción. 

Si la intersección es cxc~nttica. en el dimcnsionam1enm y 
det.allado de la conextón deben tomar.~< en cuenta la.• fuerzas 
conantc5, los momentos y torsaortrCS caus.a.do,.. por la cxccnU'l
cidad. 

Cuando un cambio de secc1ón de una columna obliga a .. 
doblar sus buns longt[udinales en una junta, 1• pendien
te de la porción inclinada de cada barn respecto al e¡e de 
(¡'columna no ucederi de 1 a 6. Las pomones de las 
barras por illTlba y por deba¡o de la junta scr.in paralelas •1 eje 
de 1• columna. Además deberi proporctonane refuenoo 
ltallsversal adicional al ncceurio por OU'OS conceptos. en 
canuchd suticaentc para resisor una y media veces el 
componenu: honzont.al de la fueru uta! que pueda 
desarrollan< en cada barra. considerando en olla el esfuerzo 

de nuencia. 

4.3.Looas 

4.3.1 Dkpoolcloaa ¡morales 

Además de los métodos semiempincos de análisis propuestos 
a continuac1óo para di5Untos casos paniculares, puede uttli· 
une cualquier ouo procedimiento =onoctdo. E.s •dmlStble 
apltcat la tc:oria de ICneas de nucnc:1a. o cu•lquier otra teoria 
~en el análisis allhniu:, Siempre que el comportarruento 
bajo condicionc.s de servie~o resulte adecuado en cuanro a 
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deilex1ón y agneum&enlo. 

S• Jpane de ~oponar ~arga~ nonnaJe~ a su plano la loc;a t1ene 
'4UC tranc;maur a marcos. muros u otros elernentosng1dat..ames. 
fuerzas aprecaables conten¡dasen e¡ u plano. esw fuerzas deben 
tomarse en cuenta ~n el diseño de la lo"\3. 

Las nervaduras de losas enca.setonadas s.e dimens1onarán 
..:umo v¡gac;. 

4.J.2 Losas que tnabajan ca una dir«:cióa 

En el di~eño de lo'i.a'i que trabajan en una direcc1ón son 
apla:abJe..c¡ las d,..,po,ac..:ll.Jnes para v¡ga!\ de 4.1.1. 

AJcm;h del refuerzo pnncrpal de nexión, debe proporcionarse 

reluc:n.o normal c~.l Jntenur. de acuerdo con los requasatos de 

J 10. 

4.J.J Losa. apoyadu tn su pcrimctro 

al MomentO!\ tle.uona.ntes deb&dos a cargas un.\fonnemente 
da~aributda..s 

Los momcnta.'i ne.llonantes en losas perimetralmcnte apoya· 
das ..e c.Jicularán con Jo, coeficientes de la tabla 4.1 sa se 
<;;)lJSfac:en las Sl&UICOlC\ hmll~CIOOCS: 

l. Los t.ableros son aproxtmadamente recungulates. 

2. L1 d•stnbuc1ón de las carga.-. es aproxrmad.amcnt.c 
umlormc en cada tablero. 

J. Los momen1os negativos en el apoyo comtin de dos 
tableros .ciyac.cntesdifieren entre si ea una cantidad 
no mayor que 50 por c1en10 del menor de ellos. 

4. La relación entre carga viva y muerta no es mayor de 
2.5 pan losas mono\IUcas coo sus apoyos. ni mayor 
de 1.5 en ocros caoos. 

Para valon:o inlCmledioo de la relación. m. entre el claro cono, 
a,. y el claro largo, a,. se inlerJ!Olarllinea.lmenle. 

b) Secc1ones criticas y franja.s de refuerzo 

Para momento negativo. las secciones críticas se toll"W"in 
en los b<mles del t.ablero. y pan positivo, en la.sllncas mtdias. 

Para colocación del refuerzo \alosa se considend dividida en 
cada dirección. en dos fran¡as extremas y una cenital. Pan 
relac1one> de claro cono a largo mayores de 0.~. las fraoja.s 
c.entnles "'ndrin un ancho igual a la rrutad del claro perpen· 
dicular aella.s, y cada franja e< trema. iguala la cuarta parte del 

mismo. Para relaciones a .la. menores de 0.5. la fran¡a cenual 
perpcnd1cular aliado largo tendrá un ancho 1gual a a... a

1
.: 

<ada fran¡a extrema. 1gual a a,n. · 

Para doblar varilla.s y aplicar los requisuos de anclaje del ;acero 
se supondrán lineas de infle:uón a un sex10 del claro cono 
desde los bordes del t.ablero para momen1o poSitivo. y a un 
qumtodel claro cono desde los bordes delt.ablero por mamen lO 

negauvo . 

e) Distnbución de momentos enlte t.ableros aJyacen~tS 

Cuando los momentos obtemdos en el borde común de dos 
t.ableros adyacentes sean disumos. se disuibuuán dos "'"'1os 
del momentodesequilibr.odoentre \os dos t.ab\eros si ~stos son 
monollticos con sus apoyos, o la 1otalidad de dicho momen10 
si no lo son. Para \adistnbuc1ón se supondr.l que la ngtdez del 
t.ablero es propon:ional a d'ta1. 

d) Disposiciones sobre el refuerzo 

Se aplicarán las disposiciones sobre S<>paración m.úima y 
pora:nt.ajc minimo de acero de J.\0. En la proltimtdad de 
car¡as concentradas superion:s a una tonelada. la separación 
del refuerzo no debe exceder de 2.5d. donde d es el peralte 
efectivo de la losa. 

e) Peralte núnimo 

Cullldo 5e1 apliablelalabla 4.1 podri omitinc el d.lculo de 
denexiones si el penhe efectivo no es menor que el perímetro 
del t.ablero entre 270 para concre10 clase 1 y 180 pan concre10 
clase 2. Para este cilculo. la longitud de lados discontinuos se 
incrementará en 50 por cicniO si los apoyos de la losa no son 
mono\lticos con ella. y 23 por cieniD cuando lo san. En losas 
alargadas no es ~ tomar un peralte mayor que el que 
cotTeSponde a un taiJiero con a, = h¡. 

La limilleióa que dispone el ptrnfo anterior es aplicable a 
losas en que 

~ ~ 000 k¡lcai y ~80 k¡lai; • 

para lllnS combinaciones de f, y w, el peralte efectivo núnimo 
se obtendrá multiplicando por 

o.oHi r,w 

el valor ob"'nido según el pirrafo an1crior. En est.a expre· 
sión r es el esfucno en el acero en condiciones de servicio. 
en kgicm 2 (puede SUpone= igual 0 0.6 f ) y VI es \a carga 

di d .. "gt'' en COO CIORCS e SCI'VICIO. eo ., m . 

O Revisión de la resistencia a (ueru corunte 
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Se supondr.1 que la secc1ón critka se c:nc"'"'l ,IJ3 a un peralte: 
efecuvodel paño del apoyo. u fuerucorume que acuia en un 
ancho unatano se caJculará con l.l cxpn:stón 

a, 
V=(a,/2-d)w/( 1 +(¡;-l'J (4.3) 

a menos que se haga un análiSIS mis prec,so. Cuando haya 
bordes conunuos y bordes dtsconunuos. V se mrnmenl.tri en 
15 por ctento. u resiStenCia de la 1= a fucru. CO<Unte se 
supondrá tguall 

O.l F 1 d~ 

~.J.4 Car¡as lin•ales 

Los efectos de cargas lineales debodas a muros que lpo)an 
sobre una losa pueden lOma.rsc en cuenu. con cargas un1 !arme
mente rcpamdas cqutvalentes. 

En pantcular. al dimensionar una losa penmetralmente 
apoyada, la carga umfonnc cqutvalente en un t.ablero que 
soporta Wl muro paralelo a uno de sus lada.. se obtiene 
divtdiendo el peso del muro entre el área del t.ablero y 
mulu pi icando el result.ado por el facwr correspondtente de la 
t.abla 4.2. u carga cqutvalente asi ob«:mda se sumara a la 

TABLA 4.1 COEFICIENTES DE MOMENTOS PARA TABLEROS RECTANGULARES, f"RAI'ÜAS CENTRALES 

Para las franjas extremas multiplfqueme los cocticientea por 0.60 

~ Relación de lldoo <OrtO 1 Jarr<>. 111 e 1 ~ 
¡¡ Tal>! ero Momento O aro 

1 11 1 
1 Neg.cn bonles 

conol998 
1018 55> 

Todo< los mrcnora largo 516 544 409 
bonles positivo = 630 668 312 
continuos largo· 173 181 139 

De bo[l;l, Neg. en bord_cs cortD 998 1018 368 
Un lodo 1menora largo 516 544 409 
cono Ncg. en bordc:l dis. lu¡o 326 o 258 
d1sconunuo cono ~30 668 329 

pDSIUVO 
lUJO 179 187 142 ... 

Ds; bonlc Neg.en~ 00110 1060 143 583 
L.:n lado m tenores lu¡o ~87 687 465 
Jugo Ncg. en bordes dis. 

d 
651 o 362 cono 

·dtscontinuo 
posttivo oono 151 912 334 

lar¡o 1!5 200 147 

De ~IUill Nec-ea~ cono 1~ 1143 398 
Dos lados iDtc:rionll lWJ<· 600 713 475 
ad yaa:nta Ne,_ "'bonJca. cono f'l o 362 
dtscooti- di --·--111. lar¡o 326. o 2,8 
nuos . ') 00110 ''1 912 3,8 

poo¡avo 
1111!0 191 212 132 

&lladll Nex. en bordeo """" 370 o 350 
CU.iltro dis.conunuos lar¡o 330 o 330 
lados dis- cono 1100 670 830 
contiftuos 

positivo 
largo 200 250 500 

Caso l. Losa colada monoUticamomt.c con sus 1poyoa. 
Caso 11. Losa no colada monolfticamcnre con sus apoyos. 

.) 10 .K 
11 1 11 1 11 1 11 

565 1489 498 432 438 381 J5/ 
431 391 412 371 388 ]47 361 
322 268 276 228 236 192 199 
144 134 139 130 13~ 128 133 

394 506 533 451 478 40) 431 
431 391 412 }72 392 350 369 

o 241 o 236 o 222 o 
356 292 306 240 261 202 219 
149 137 143 133 140 131 137 

624 314 548 453 -481 397 420 
.s43 442 513 411 470 379 42() 

o 321 o 283 o 250 o 
366 285 312 241 263 Z02 218 
158 142 1,3 138 149 13, 146 

6,3 530 582 471 320 41~ 464 
364 455 ,.1 429 506 3'H 457 

o Jll o 277 o 250 o 
o 248 o 236 o 222 o 

416 306 3.s4 259 298 216 247 
168 146 163 142 158 140 156 

o 330 o 470 o 430 o 
o 330 o 330 o 330 o 

1380 800 1330 720 190 640 1070 
~JO 500 830 500 830 500 830 

19 .O 
1 11 1 JI 

JJJ 
1 JJK 25K 'Z91 

320 330 288 292 
158 164 126 130 
127 131 126 1)0 

'· 

357 388 J l's· )46 
326 341 297 311 
206 o 190 o ; 

167 181 IJ3 144 
129 136 129. 1)5 

346 364 297 311 
347 384 315 346 
219 o 190 o 
164 175 129 135 
134 145 133 144 

371 412 324 364 
360 410 324 364 
219 o 190 o 
21l6 0~190 o 
176 199 137 m 
138 l.s4 137 133 

]80 o 330 o 
330 o 330 o 
570 950 500 830 
500 830 300 830 

Los cocf~<:ic:nrz:. multiplicadoc por 1 o-' w~. dan momentos por unidad de ancho. 
Pan el <:&50 l. a

1 
y a, pueden tornan<: axno los claros hbrcs entre paños de: vtau; pan el <:&50 11 se tomarin como los 

ciJros entre e¡e.s, pero sin ex~r del claro librc más do< vccc:s el e.spesor de 11 Jos.o. 
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prop1amcnte uniforme que: actúa en ese tablero. 

TABLA 4.2 

Relactón de ~ m = •,la, 
Muro pua!elo aliado corto 
Muro pan.Jelo aliado wgo 

o.s 
I.J 
1.8 

0.8 
1.5 
1.7 

1.0 
1.6 
1.6 

Estos factores pueden usane en relaciooes de carga lineal a 
cargaiDUlno mayores de O.S. Se InterpOlará linulmeote entre 
los valores tabulados. 

Cuaodo UD tablero de una losa perimelnlmeote apoyada deba 
soporur un.a carga cone<ootnda, P. aplicada ea la zona defllli· 
da por la ~ntcncccióa de la.s franjl5 oeotn.les. la suma de los 
momeaiDS resistentes, por unidad de IDCho, positivo y nega· 
uvo se lDCftmenwi en cada direcc:ióo ¡.ralcla a los bordes, 
en la cantidad 

..f.. ( ¡.k..¡ 
lx JR (4.4) 

en IOdo punto del tablero. sieudo r el nodio del drculo de igual 
ire.a a la de aplicación de la car¡a y R la discancia del cauro 
de la carga al bor-de IIW próximo a ella. 

El cnterio aatcrior tambiá! te aplicari alous que tnbolju ea 
un.a dirtcc1óo. coa relación lDCbo a,claro no mmor que xl2. 
cuando la chsuncia de la carp a un bonle libre no es menor que 
la IIlliMi dd claro. No es necesario incremeaw lol momauos 
reSIStentes en UD ancho de losa lllllyor que l.S L ceocndo coa 

r<3poc10 a la carp (Les d claro de la lou). 

4.3.61.-~ 

Las lous encasetoaadao. seaa planas o perimetral.cDente apo
yadAs. en que la'disllDci.a cmuo a cenero entre nervodutl5 oo 
sea mayor que UD seuo del claro de la lou pu-aldo a la 
~óoenquete~-~de~~~Je 
pueden an.t.liDr como ti tbr:na m,..;z•• ooaloa cril.eliOI que 

anteceden y loo del Cap. 6. 

E.o cada cuo. de ICIICidocoo la II&Din.leza y mapitud de la e»· 
ga que vayaoiCtlllt, se revtsari la resistenclaa =J15 coooea
tndas de la.s zonas com~ entre aenaduns. Como mi
rumo se <Xlllliderari un.a carp coooencrada de 1000 kg en un 
úu de 1 O x 1 O cm llCUWido ea la posicióo 1IW desfavorable. 

U ZAPATAS 

secciones criucas: 

En zapaw que soporu:n elementos de concreto. el plano 
venicaJ tangente a la can del elemento. 

En zapaw que soportan muros de piedn o tabique, la sección 
media entre el paño y el e¡e del muro. 

En llpoW que soportan coiWIIIII! de aoero a tnv~s de plac.u 
de base, la sección critica será en el perlmaro de la columna. 
a menos que la ngidcz y resistencia de la placa pem11t.an 

considenr un.a secctón IIW alejada. 

Las z.apaw con refuerzo en una dirección y las zapa1a.s 
cuadndu reforzadas en dos direcc:i~ llevarán su refueno 
espocádo uniformemente. 

En llplta.s wi..W rectangulares con nctión en dos direcc:i<>
oes, el refueno panlelo al lado mayor se distribuid uoúormc
menle; el pan.lelo al lado menor se distribuiR en tres Cranj .. 
en la forma siguiente: en la franja oentn.l, de ancbo a,. una 
cantidad de refuerzo iguala la lOillidad que debe coloc:ane en 
esa dimxiócl. multiplicada por la, 1 <a, + a, J. tloode a, y O.,.>O<J.. 
respecdvmxote, los lados cono y largo de la u¡.ta. El resto 
del refueno se di3tribuiri uniformemente en las OO. fDnja5 
cxtremu. 

LAI seccioocs criticu pan diseOO por l.eiiSión diagOO&I se 
ddiaaa ea (2.1.511}. 

Se supoadri que laa secciones crltia.s por tDCiaje sao 115 
mismu que por fletióo. Tambi.~n deben revisane todas las 
secciooes tloode ocurna cambioc de ser:ctón o tloode se 
intatumpa ~ del refuerzo. 

SI la z.apa1a se apoya ~ piloc.cs, aJ calcular la fuerza 
conaote m una sea:i6a te supoodrá que en cUa produce cor
tante la rcaccióo de loo piloc.cs cuyoo oentroS quodeo a O.S d, 
o má bKia fuera de dH:ha scccióo (d d dWDecro de 1111 pilote • ea la bae do la z.&!*l). Se JUpoodri que oo produoen corunte 
115 n:aa:iones de los piloccs cuyos ceotrot1 quedea a 0.~ d, o 
IIW hacia dencro de la sección coo.sidend&. Pva posiciones 
intertlle<lia.s del ccotro de 1111 pilote se interpolart lineal· 
mente. 

U.l Tn Wc\o M osl'uerzol .. Lo liMe M 11DA c:uhamna 
opedtstal 

Cu.aodo Lo car¡a que la columna tnrumite a la upata es 
u~trica, debe se¡uine el criterio de dimensiocwniento para 
losas planu que se praeata en 2.1.Sb). 

Los esCucnoa de apla.swnieniO en el in:a de contacto no 
ex.:ederio a los valora <Xlllli¡nados ea 2.1.4. 
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~.~.J Espesor mínimo de z.apat.u de concr:to :donado 

El espesor min1mo del borde de una upat.a reforzada sera de 
15 cm. S1 la ¿apau apoya sobre pliou:s. dJchoespe"'r mintmo 

sera de JO cm 

~.S Muros 

4.5.1 ~!uros sujetos a car¡u verticales axlales o 
u cto t.ricas 

Estos muros deben dtmcnsionars.e por flexcr.omprcsión como 
<;¡ fueran columnas. te menda en cuenta las stguientcs disposi
~Jones complemcnLa.nas: 

En tableros cuyos bordes verticales poocan suficienu: restric· 
ctón. la longHud efecuva de pandeo. H'. se cah::ulará como 
~tgue 

H.= H 
H. = 1 l.J-D 85 H/LJ H 
H.= U2 

si H1L !: 0.3S 
SI 0.35 <. HIL < 0.8 
SI H/1.. ;<! 0.8 

donde H es la altura del muro y L la long;toJd llorizont.al del 
~blcro. Aqut s.e c:nuenJe por tablero un,_ p.::>rCión de muro 
!•mttad.a por elementos csln.Jcrun)es vcruc.a.le:a capecc:s de dar 
rc:slflCCJón lateral. o todo el muro st sólo hay dichos clemcnu• 
en los bordes del muro. Se coasidcn sufi :ienu: restnc:ción 
!Jtc:ra.l la prescncta de c:lcmc:ruos esuucrunJ.cs ligadol ¡J 

tablero en su5 bordes vcruca.lcs. stcrnpn:: que su dimcnsióa 
pcrvcndJcul.u a.J plano del muro no sea mcn..x que 2 . .5 'f'OCCS el 
es pe: sor del mtsmo 

En muros Jc uno o .... anos tableros cuyos tY.w-de3 no tienen 
~uric•ente rcstncctón. H' 'e tonurá igual aH si H/1... es mcnot 
o 1guaJ que 0.35. e 1gu.&l a 

SI HIL es m.a yoc '!'M 0.3~ Aqw L ala loo¡!tud lloriz.ontal del 
muro. 

S 1 la.s e uga.s son canee nt:rad.a. te somari como ancho efectivo 
una longtrud tgu&J .li.J de contacto m.i.s cuatro vcc:a el t1paot 

del muro. pero no mayoc que la dw.a.Ac:tac.cnuo occnll'O cntR 
cargu. 

S1 la rl:sulwtte d.: la ca.rp vc:rucal de disc6o queda dcnuo del 
1erc1o medio del <>pesar del muro y.ldcmás. su ma¡nuud no 
excede de0.2j f ·A . el refuuw minimovcrucal del muro scri •• el uldac¡¡do en 3 lO. s.m qua )ea ncca.ano rcsmna•rlo c:onl.l"a 
el p¡_ndco; sano se cumple .Uguna de 1&s ..:ondac1onc.s antcn~ 

res. el refuerzo vcrucal minamo {¡crá el prc"cnto ~n -" ~ : "! 
habra que n:stnogulo contn el pandeo mcdtantc grapas. 

El refuerzo minimo horizontal s.:rá el que s.: ptdc en J 1 O. 

4.5.2 Mu"" sujetoe a ruerus horizontales en su plano 

Las disposiciones de es~ sección S<: aplican a muros cuya 
pnncip¡J func1ón sea res¡sur fucrz.a.s honzonl.llcs en e;, u pl.1no, 

s1n cargas vcrucalcs de consldcrac&ón. con rcla~.:u.>n Uc no 

mayor de 70. (Les la longitud horizont.al del muro J S1 ac11ian 
cargas veruc.alcs imporunu:s. 1.1 relación Ut debe hm11.1tSC a 
40 y"' aplicará lo dispuesto en 4 5.1 y 2.1.3. El espesor. t. de 
estos muros no se~ menor de 13 cm; tamJK)Co ~r;i menor que 

0.06 veces la .&ltuta no restnngula lat.crolmcntc. a menos que 
S<: n:.&lice un análisis de pandeo lateral de los bonles del muro. 
o se les suminiStre restncc1ón lateral. En consliUCCIOnes de no 

más de dos n1vcles. con .&ltura de entrepuo 110 mayor que 3.0 
m. el espesor de las muros puede s.:r d.: 1 O cm. 

En el diseño por sismo de los muroo a que "" ro:fiero: est.a 

sección y que resisun la IDWidad de las fuerzu laterales. "' 
usad Q=J. Cuando el muro no <umpla •"Ofllos requisitos para 
elcmcoiOS extremOs del inctso b) que sigue. se adopurá Q=2. 
Si paiU: de w fuerzas lau:rales c.• rcstSuda por otn..• locma. 
estructun.lcs. como mate01 dUculcs o IOQ..\ planas, c;.c us.ar.i 
el valar de Q pRSCI'ikl en los Qpüulot COCTC~pond•cmes de 
csw NonrutS. 

a) flexión y flcxoc:omprcsión. 

La raJs.tcnc1.1 de muros a flexión en su plano puede calcular.e 
con laet. 2.14 si Lacar¡a vcttical de diseño. P. no c.• mayor que 
0.2 F. t L f: y la ..:u.a.nu"~ de: acero a. tcMIÓn A~ /td, no c'ccdc 
de 0.008 (des el peralte ~recuvo dc:l muro en la direCCIÓn de 
la tlc:\ión). El bruo z se obu.ndri coa el entena sigwentc: 

Z• 0.8 [. 

H 
z•0.4( 1 +ylL 

z• 1.2 H 

siJt ~1.0 
si O.S < Jt < 1.0 

"~ ~ o.s 

donde H es La alcwa IDW del muro y L su longitud. El irea 
de ICCto a tcns16a no será menor que lo pn:scnto en 2.1 2a. 

En muros con relac1ón H1L oo mayor que 1.2. el refuerzo pan 
fleXIón o flcxocompresión que se calcule ca. la sct:eiÓft de 
rnorncnto máXImo se prolongará rcc:10 r ú.a rcducctón en toda 
I.J ahura del muro. dist.nbuido en los cxu-cmos de Csu:: en 
anchos 1gu.&les a (0.2~-D.l H/L) L. medida< desde el corrupon· 
dtcnu: borde. pero no mayor cada uno que O 4 H. 

Si la relación H1L es mayor que 1.2. el refuerzo para tle11ór 
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ne'tocompre.,.uin q~ coloCar.i en lo~ extremo"' Jel muro en 
am:tw .. tguale"' J O 1 S L medtllos desde el ccrresponJtente 
borde. -'.rnb=1 del Ol\ d 1 ~ L ~"'te refuerzo ~e puede ha e u vanar 
Je J~..u~nJo ...:nn Jo, JtJgrama"' lle momentos y ~.:ompre"'l<>nc:s. 
re.,.~tando IJ' Jt..,pn,t~..tonc:" de) l. 

CuanUo "ean nc:~.:e.,ano .. Jo" elemenlo" extremo~ a que se 
relic:re c:ltnct"'o h 1. el reruc:r¿o por nex1ón se colocara en diChos 
elemento' tndcpc:ndJcmemente de la relación Hll. 

El reluerzo cuyo tr.J..."';o a compresión \Ca necesario pan 
logr;,.¡r 1;.¡ re.,.t•aencta re4uerid:1 debe re:'\tnngirse contra el 
pandeo ...:on e .. tnbo' o grJ.pJ' que cumplan con las dispoSICI«r 
ne:-. Je .t .2..1 

b) Ele~nlu.o;. extremo"' en muro~ y dtafragma.~ 
e:\lflKiurale'· 

Deben .. umint~lra~ elementM de refuen:o en la.~ onlla~ de 
m un" y Jto.~ r r.:1gma" e<;tructur.~le.o;.donde el e,fuer1ode compre· 
.,,un r:n !J. libra ma.,. t:'lurlada exceda de 0.2 C: baJO la<; cargíU 
del dr-..cño •ncluyendt., el "'"mo; wnbién se' contará con eslt 
refuer1o en I<X ~de abcnu~ en mui'U5 donde se e1.ceda el 
límtte anterior parad e~fuCT7.o de compre.!i6n. LD:'i elementm 
Je n:tuerzo pueden rnterrumpu~ en IM zort25 donde el m.f¡. 

J.tmo !!e;. fuerzo de compre~ión calculado sea menor que 0.15 r. 
Lo~ !!~luer1os 'e c~ku13Ián con las c:1rg:1S de di sello. u~ando 
un modelo ela~rtco hneal y la~ propiedades de secc::ionC"\ brutas. 

Loo; eleme.nu1" e\trem''" il que or.e refien: es u. Jeeción contarán, 
a toUo lo IJrg_o. ~.un c:l re: tuerzo tran~verul que !.e especifica en 
5.3.-t parJ demento~ a lle\ocompres1ón."' 

.-. 
Un elemento eJ. tremo de un muro esuuctunl se dimensionari 
como columna corta p~n que resi~ta. como carga a\ial. la 
fueru de compresión que le corre.~ panda.. ca.lcullda en la base 
del muro cuando ~obre: éste .actúe el mú.imo momento de 
... olteu causado por las fuerz.a.s l.ateraJcs y l.a.s cargas debidas a 
la gra,edad. incluyendo el pe.a propio y Las que le nnsmiu 
el reS! o de la estrucwn. Se mclulrin los racu:ns de carga y de 
re:s1stenct.a que correspondaa. 

El refuerz.o transverul de muros que tengan elementos extn:
mos debe anclarsc en Jos micleos confinados de estos elemen
tos. de manera que puedo alCMU.ar su nfuerm de nuencia. 

e) Fuerza corume 

La fuerza cort.ante. V ••. que toma el conc:reto en inui'05 sujetos 
¡ fuerz.u horizonu.Jes en su plano se determinari con el 
entena ~aguiente: 

Si la relación de altura a largo horiz.ont.al, HIL. del muro no 
e1.ccde de I . .S, se aphcar:i la expres16n 

v,.·o.ss Fa•T:'tL ¡J 5¡ 

Si HJ1.. e. igual a 2.0o mayor. <e aplicarán las expresiones~ 17 
o 2.18 en las que b se susutu&rá por el C1pcsor del muro. t: para 
valuar v,,.el peralte e(ectivodet.muro se tomar.! igual a 0.8 L. 
Cuando HJ1.. esté comprendido entre 1.5 y 2.0 puede inter
polarse linealmente. 

En muros con aberturas. para valuar la fuerza cortante que 
toma el concreto en los s-egmentos venJcaJes entre aberturas 
o entn: una abertura y un borde, se tomar.! la mayor 
relación HJ1.. entn: la del. muro completo y la del segmento 
considerado. 

El refuerzo necesario por fuerza cortante se determinar.i con 
el criteno s1guieme. respelalldo los requtsuos de refuerzo 
rrún1mo que c;.c! e~tablecen adelante. 

La cuantía de refuerzo horizont.1l, p,. se calculan con la 
e1.pres1Ón 

v .. - ve, 
F1 ~ dt (4.6) 

y la del refuerzo vertical, p,, con 

O.OOlj • O.l (.U • t) (p. • 0.002l ) 

donde 

A... 
"""V· 

:" 

;.,(4.7) 

A.. 
P."-¡;t 

'·· •. separaciones de los refuerzos horizontal y vertical. 
respectivamente 

A,. .irea de refuerzo horizoota.l comprendida en una 
distancia\ . 

A~ 1Ia de n:fuerzo vertical comprendida en una distan-
cias 

H alrun toial del mwo 

L longilud horizontal del muro 

No es necesario que la cuaotla de ~fuerzo venical por 
fuerza conantc sea mayor q..e la de refuerzo horizont.1l. Si la 
rel.ción H1L no excede de 2.0, la cuan tia de refuerzo vertical 
no debe ""' menor qoe la de refuerzo horizontal. Las banu 
venicalco deben csw aoc:Jadu de modo que en la SC~c;Ción de 
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la base del muro lean capaces de a.lcanz.ar 5U e~fueno de 
nuencla. 

Refuerzo mimmo 

Lt.s cuamias de n:fuerzo horizontal y vertical en cada 
dtn:ce~ón no serán menores de 0.0025. El n:fuerzo se colocará 
umfonnementedistnbuidocon separación no mayor de 35cm. 
Se pcndrá en dos capas. cada una próx¡ma a una cara del muro. 
cuando el espesor de éste exceda de 15 cm. o el esfuerzo 
corunu: medto debido a las cargas horizontales de di..:ño sea 
mayor que 0.6./F, ; en caso contnno, se podrá colocar en 
una capa a med1o espesor. 

Ltm!lación para V, En ningún caso se admitir.i que la fuerza 
cortante de dt..:ño. V •• sea mayór que 

2F,Lt./F, 

d) A be rtl111lS 

Se propcrc10narí rcfuerz.o en la perifena de toda abertun pan 
n:s1sur las tcns1ones que puedan prescnu.nc. Como mio1mo 
deberán colocarse dos barr.u número 4, o su equivalente. 1lo 
IJJgo de cada lado de la abertura. El rcfucrw K prolongan unA 
dlsl.al\cla no menor que su longitud de dcurrollo. L,.. d.c:.sdc lu 
cs.quanas de la abetrura. 

Si el esfuerzo de compresión en un bonic de una abcl"tUn. 
tncluyendoel efecto del SISmo excede de0.2 (: scsumin1sU'ali 
en ese borde un elemento extremo que: cumpla con los requ1· 
suos de la pone b) de ata sección. 

L.u aberturas deben tomarse en cuenta al calcular riguleccs y 
res tst.enc tu. 

e) Elementos de. unión entre mUI\ll 

Lt.s v1 ~a.s diafragma que uoa1 muroo destina4os a resistir 
fue tui homont.oles ea su plaoo K dimeasu>narín de acuerdo 
con 4.1.-lc). 

4.6 DWn¡m&s y clcmcolol 1 compraióa de coatra
vc:oleOI 

Los requisitos de esta sección K apliQII a diofngmas. como 
S!su:mas de piso o techo y a puntales y di1¡on1les a compn:
sión de s1stcmu que tnnsmiu.n fw:na.s mducuias por loa 
sismos. 

En sisu:mas de ptso o u:cho pRfabricados. puede funcionu 
como diafragma un fume colado .abre los elementos pn:fabn-

cados a condiCión de que sedimens1one de modQque por s1 so!o 
remta las acctones de dtseño que actú•n en su plano. El 
espesor del finme no ..:r.i menor que 6.0 cm." el claro mayo' 
de los table= es de 6.0 m o mas. En mngún cuo <era men< 
que 3.0 cm. Deben coloc:ar.c conectores que amptdan que el 
finme se sepan: de los elementos pn:fabncados. 

l..osdiafragma.< • que se n:fien: estasccctónsedtmenstonarín 
con los cntcrios para v1ga.1. comunes o vigas di•fr.1gma mclui· 
das en estas Normas. según su relac1ón claro ¡ pcrahc. En 
cuanto 1 ~fuerzo mínimo por fuerza cortante. se aplicará lo 
que se prescribe en 4.5.2c) paro muros con cargas en <u plano. 
Asimismo. se apli :¡¡-¡ lo dispue•to para muros en 4.5.2 en lo 
que se rcfien: a.l uso de elementos de n:fuerzo en lo< bordes y 
en lo rc:fcrcmc a abcnuras. Los clcmcn1os extremos de 
daafragmas K dimension&rán para la suma de la compreSión 
din:ctaquc actúe: y lldebidaal momento que obn:en la secctón. 
la cual puede obunersc divtdiendo el momento entre lo 
dist.anei• que ..:paro los ejes de los elementos extremos. 

Debe comprobarse que sea adecuada la transmisión de las 
fuerzas sismicas entre el diafragma honzontal y loo elementos 
verticales dc>tin.OO. a resasur las tucrus laterales. En parti
cular. se revisad el efecto de aberruru en el d1afragrra en la 
pro•irrudad de muros de rigidez y columnas. 

Loo elemenloo a c:ompc-..ión de dtafngmas honzonules y de 
umadwas verticales. u{ como lu diagonales de contra· 
venteo. SUJCtos a csfucrzO'"i de compresión mayores que 0.2 f 
conuriol en toda su lon¡iwd con el retuerzo lr.lnsve~ 
mínimo que se prcscnbe en 5.3.4. para elementos a 
tkxocompra.rón. Esu: rcfucno puede intcmJmpar\.C en 1~'\ 

wnu donde el eai-JCn.O de compresión calculado sea menor 
que 0.13 r,. Loo eafucrzoo K vallllrin con las cargas de dt..:llo. 
~~sudo "" modelo elislico lina.l y las proptedadcs de las 
......,._. bNw de: loo rruembros consuJerados. 

4..1.1 Aúlllll 

Los an:oa y ascarones se analiur.in siguiendo métodos 
n:conocwloo. En el ..Wisis de casaro<~CS delgados puede 
supoocne que el aw=al es elistico, homogéneo e isótropc 
y que 11 n:IIClón de Powoa es igual a cero. El anilisis que 
se 11&¡1 debe salislaca: 1M condica0ocs de: cquihbrio y de 
compllibilidad de: defCif11lKioncs y tocnari en cuenta lu 
condicaoncs de: frontcn que se teng111. Deben. a.<arrusmo. 
con.sidcnnc las limitactQQCS que impon¡a el pandeo del 
cascaróo y K invcsupri la posible reducción de las cargas de 
pilndco cauuda por deflexaones ¡rancies. flujo plisuco y 
dífen:nctas entre 11 1comctr1a rul y la teónca. Se pn:stari 
especta.l au:nctón a la postbthdad de pandeo de bordes hbn:s 
de cucarones. 
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~.7.1 Simplincat.:iunes en el anaJisis de cascarones 

St: rnJr:in .lplu .. :H mCtoJo-. apro--..mados de Jn.ih'iil'ii ~ue 

cumplan la~ cnndu.tone' de equdtbno aunque no ~auo.;tagan 
I.J'ii de cnmpallhdtJaJ de deformac1one~. a cond1c1ón de 4ue 
1.1 ~1.pcncnc1a hav.J demoo;,!fatlo que conducen J. dto.;.eñu' 
't:guro,. 

PPJrJ nn tomar'e en cuenta la rntluc:nc1a Je fenómeno-. tales 
como pandeo o !luJO plíi'iit1co del concreto. 'iitempre que -.e 
Jemu~"tre :.~nalítit.:OJ '' c:xpc:nmentalmente. o porcomparac1ón 
~,.on C\tructurJ" e~l'tente:-. t.k t:amp<>rtamlento,ausfactono. 
yue tale' tnlluenc1a-' no llenen 1mporunc1a. 

~-7 .J Dim~n"iiionam~nto 

l.n' :.m.:o' '! L'a't.:Jrone' o.;c dimen~ionar.in de acuerdo con 
~;,¡, Jt,¡-xt,lt.:llmt:' par'J. lle~t-.:omprt:!iiÓn y cun.1nte del C.i
pitulo ~-

El rc:fucr!C• Je LJ"L";JfOne' 'iiC t.itmen .. lunad r;.¡ra fC'\1\IIr la 
\(l!JitJ.u.J de lo"' e'l uertO"ii de tcno;u'm que ..e obtengan del 
. .tn¿¡¡,., '!debe cumplir con los requh.it~ de .l 1 O p~ n:/uerzo 
por camh10' volumCtrKo\. 

4.7.4 .. .,.,.. pl~ad .. 

Se J.plic:Jr.in J. la"l""'a" ple~a.da~ 1~ requ1~11o1 que se mene Jo-
nan para ca\.(,;arnne~. •·::. 

4.8 Artlcula<ionn plásticas m:.~was. colamnao y u-ca. 

Cuando por usar .sníila~s"límJte. o por algo~a otn ruóo. debaa 
prever~ Jnlculactoneo; pli,.tica~ en v¡ga"· cofumnas oarcosde 
concreto reforzado. ~ cumplirán lo~ requis1tcM de las zona.s 
continJ.da~ de viga~ y columna~ de m&tCOS dUcule.1 prescntoa 
l!n el Cap. 5. en la porción del elemnuo que -.e haUe a una 
dt'\tan...:•a igual a do~ peraltes efecuvos {2d} de ta.Ja "eccaón 
donde \e '\u ponga.. o el ~tltsis u1dique.. qor M va a formar un.a 
.Jnl...:ubt.:•ón plásuca. (Si la articulación se fonn.a en una 
o; e ce 1ón 1ntennet.J 1a.l~ dos pen.h.es efea.ivoc se toaw-in a caíb 
lado de dtcha secCIÓn}. 

Si la aniculación en una viga se rorma aJ paño de un.a columna 
Sin que llegue otra voga a la cara opuesta de la columna. los 
refuen.a< supenore infenorde la visackben prolonsanc huta 
la carJ má~ leJana del nücleo de la colunma y su anclaJe 
cumplir.í con lo5 requt,H01 de 5.4 4. 

En e'\tructuras formada~ por ... iga.s y column.u 5C proc:u
rará que la, an•cuiJCIOnes pl!.,tlcas se fonnen en las 
vigas. 

4.9 Mo!nsulas 

~.9.1 Requisitos g~neraJc-s 

Las dto.;poo.;¡c¡oneo; de !!Sta \eCCIÓn son aplicableoc; a mensula.s 
..:un reiJc1ón cid. entre la d¡stanc1a de la carga "enzcal al paño 
donde Jrranca la ménsula y el peralte efecuvo medtdo en 
d1cho paño 1gual a 1.0 o menor. y ~UJClaS a una tens1ón 
honzon1.11. T. no mayor que la carga venical. 

El peral~ tot.al en el extremo de la ménsula no debe ser menor 
que O.S d. 

u sección donde arranca la m~nsula debe domensoon.ltse 
pan que resista Simultáneamente una fuerza conante. P •. un 
momento nex10nante P.e+ T, (h- d) y una tcnsaón honzonta.J. 
T •. 

En todo" los cálculO$ relativos a. ménsul;u. el factor de 
re~l~ten~.:aa. F •. se tomar.i igua.J a 0.8 

4.9.2 Re(ueno 

El rt:fueno de una ménsula constará de barra.s pnncipales de 
área A. y de eslrlbos complementanos honzont.ales d~ úea A, 
(lig 4.6). •. 

El área A. se toman como la mayor de w obtenid:i:~ con la.s 
e.J.pres.iones 5i¡uaentes: 

A,•A, 

(2/J)A,.,•A, 

El ;irea A, se IOmari igual a O.S (A,· A) o mayor . .,.. 

En la.s expresiones an~rion:s. A, es el ma de n:fueno 
necesano para re.o;asur el momento P.e+ T. (h · d); el.irea A., 
es la. del refuerzo pan. re.s1stir la fuen.a corunte P •• y A, la del 
neces.ano pan resastir la ~nsión T •. 

El área A, no debe exceder al irea balanceada obtenida. con la 
ec 2.2. '1 puede caJculanc con la cxprestón 2. 14. suponiendo 
que d bnzo z a oguala 0.9d. 

El refueno A~"' detennilwá de acuerdo con el criteno de 
cortante por fricción de 2.l.Si). suponiendo la compresoón N, 
igual a cero. u resistencia a fuerz.a cortan~ no se tomari 

mayor que 0.25 F1 r, • bd. 

El úea A, se calculan como 
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LJ tcnstón. T .. no se tomará menor que 0.2 P •. a menos que \e 

tomen prc..:auc¡oncs espectaJes pan. c:vtt.lt que: :ie generen 
t~ns1ones. 

El refuerw pnmano A, debe anclarn: den!ro d~ la men•ula 
en J.Jguna de las formas sig1.ucmes: a) soldándolo a una 
bJ.rra uansvcrs.al de d1iimc:tro no menor que el de las barra oc; 

que forman A, (la soldadura debe ser capaz de perm111r 
que A, alcance su esfuerzo de rlucncia); b) doblándolo 
honzontaJmcmc Jc: modo de formar ba.rns en forma de 

letra U ~n planos honzont.aJes. y e) mediante algún OU'O 

mo..J¡o .:fc~tlvo de anclaje. 

r. 
L.l cuanlia. A,/ bd. no debe ser menor que 0.04 ~ 

El refuerzo A, debe conuar de estnbos cerroJos paralelos 
a la.s barns A,. los cuaJes c..starán uniformemente repar
tidos en Jos dos tercios del peralte efecuvo ady1rentes al 
rc:iucrzo A,. 

4.9.3 Arta d• apoyo 

El irea de apoyo no debe extenderse má.s allá de doné e termina 
la panc rectA de!"" barra.\ A,. ru rna. allá del borde in tenor de 
la barro tn.nsvcrsal de ancl•¡c. cuando c!s!A se uuhcc. 

S • . \tARCOS DUCflLES 

5.1 Requ..isilo6 ¡eaeraleo 

L"' requisitos de c.ste c.apitulo se aplican a marcos <olidos en 
ct lugar dtscñados por Sismo con un faciOf Q tgual a 4. 
Tamb1én s.c api.Jcan a los m.arcos de e.sc-•:~.'t'UraS coladi..s en el 
lugu dis.c:ñ~ con Q • 4, fonnad&..s por ~05 y muros de 
concrcco rcforz.a.do que cumpi.&A coa. 4.J.l. incluyendo el 
•nc•so b) de es.a s.ec:caóa.. o man:os y contravientos. que 
cumplan con ~.6. ca Lu que!& l'ueru conante remuda por los 
nurcos en c.ada enucpso s.ea por lo IDCIIOI el 50 por ctento de 
la tou..J. y, .uinusmo. al01 m.&r'Q:)I. de c.&ttUctura.s colldu en 
el lugar. dtScñ~ coa Q ~ J y formadal por marcos y 
muros o contnv1encoc que cumplan con 4 . .5.2. el IRCLSO b) 

•nclus1ve. o -'.6. en !u que la fucna coruntc resl.suda pot 
lo! rrarcos en .al gUn cntn: plso su menor que el 50 por CICnco 

de la tou.l. En todos los cuas illltcriores, los rcqu~Süos se 
11plic~ t.a.mbi~n 1. lot elementos eWUcluruC3 de la c1mcnu· 
ctón. E.a lo rc!crcnte • los valorco de Q, debe cumplirse, 
ademá1, con el Cap. 5 de las No"""l Hcntc.. Complemen
W1as pan Dtscdo por SiSmo. 

Se.aque lacstrueturaestt fonnod.o sólo de marcos. o de~ 
y muroso~ontra\'ICntos,l.u fuer.t.Ucoruntesconque scdisc:i\c 

un marco no deben ser menare,, en ca<U enu·~p.,o. ~ue el :"' 

porctento de las que le corresponderían 11 traba¡ar";J "'IJJn ~el 
resto de la cstruc1ura. 

La res1s1encia espeCificada. r. del concreto no scr::i menor de 
200 kg/cm 2. 

Lu barras de refuerzo serán comJgadas de grado no maynr 
que c142 y cumpluin con los requ•snos de la.\ norma:-. NOM · 

B~57 ó NOM·B6 Además. las barras longuudtnalc' J< ··~·' 
y columnas debcr.ín tener tluenc1a defintda. bJJO un e\luc:rlu 
que no exceda al esfuerzo de fluencn espccaflc:ado en m.Js Je 
1 )00 k.glcml. y su rcs1stencaa n:al debe ser p:Jf lo meno' •gu..tl 
a 1.25 vcc.:s su cstuerw re.al de nuencta. 

Se apliCM'án las dispo5icíones de esw Nonna.s que no 'iie vean 
modtficadas por este capitulo. 

S.l Mlaab"" a Be:dóa 

Los rcquasitos de c~ta secc:aón ~aplican a macmb~ pnnc1· 
paJes que trabajan csencaalmcnle a flexión. Se ancluyen \'lga.~ 
y aquellas columMS con c.arps axtalcs pequeña.<. ,. 

... 
<P.sA,r;llo). 

S~l Requisitos ¡¡eocnétl'lcw 

El claro libn: no debe ~r menor que cuatro vece. el 
peralte efectivo. 

En sistemas de vi¡a y lo~ monofiuca. la ~lacu)n 
entre la sc:p.uac1Ón de apoy~ que evuen el p~ndc:o 
lateral y el ancho de la vtga nodcbce<ccder de 30 

LA relación cnlr~ el peralte y el ~ncho no \Cr.i mayor 
de 3.0. 

El ancho de la vip no sen menor de 2~ cm. "' 
excederá al ancho de ras columna.\ • la.< que llega. 

Ele¡e de la viga no debe sepvW horizontalmente 
del e Jede la columna más de un dCcamode la damcn· 
Slón tr.uu\'CrYI de la columna normal a lo1 v•g.a. 

5.2.2 Ref\oeno loa¡kucllnal 

En toda sección se dispon<lr't de rcfucno tanto en el la:ho 
infenor como en el superior. En cada lecho el Mea de n:r'ucrzo 
no será menor que 

0.7/fc'bdlt'y 

y constArá de por lo menos dos barns corridas de 12.7 mm de 
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J¡jmetro 1número ..¡)_El área d~ acero a ten~tón nr. !JC·~cler.i 

del 75 por ctenlo de id correspond1en1e a la falla baia11ce:lda de 
IJ :-.C:CCIOO. 

El momento re~1~tente po~uivoen la un1óncon un nudo ro será 
menor que IJ mnad Jel momento resistente negauvo que se 
"umm1~tre en eo:;a ~ecc1ón En nanguna o:;ección a l0 la··~o del 
m1embro el momento re'\astente n~gauvo, n1 el resistente 
po,u,vo. $Crin menores que la cuaru parte del má~imo 
momenlu re.SI'\tente que se tenga en lo-. extremos. 

En la.'i batr.l..'i para nexión se penniten II3Siia~S sólo 
" c.:n la longitud del trao:;lape o:;e o:;umtnastr~ :-efuerzo 
lrJmver~al de ~:un finamiento (refuerzo helico1daJ o estnbos 

•. :err:Jt.Ju.;J. el paso o I:J o;.eparac¡ón de: eqe refuerzo no 
~erá mayor que 0.25 d. nJ que 1 O cm. Las ur1ones por 
tr..I,IJpe no ... e perml(¡rán en los ca.~os ~agu1ente~: al dentro de 
Ju, nut.Juo;;: b 1 c:n una di,lancJJ de dos veces el peraJtc del 
m1embro. med1t.Ja deo;de el paño de nudo. y C) en .1q'Jcl1as 
ton..1s dond~ el JnjJ¡'J" lnt..lique que '>e formar.in ar'tiCU· 

l; . .h..:nmes plá:..ll~o:a.,. 

Con el refuerzo longnudinaJ pueden formarse pa4ue;e~ de dos 
barra.'i cJda uno. 

Se: perm1ten un1oneo:; ~oldadas o con disposativos mer:ánicos, 
4ue cumpl;:m con lo~ requisttos de 3.9. a cond1caón de que en 
tOO a. o;ecc1ón de un1ón cuando mucho se unan barras alterna~ 
'!que la. o:; unioneo;; t.J.: barra o:; adyacentes nodasten entre sí menos 
Jc: 00 ¡;m en la. J¡rcc..,u.Jn longitudinal del m1embrc. 

S.l..l Rrr~rzo transversal para coollnamitato 

Se suminislr.IJ"'án es111bos cerndos de aJ menos 7.9 r.1m de 
d1ámetro {numero 2 5) que cumplan con los requisito(, de los 

párrafos que siguen. en las zonas siguientes: a) en cada 
t:J.:tremo del m1embro sobre una distancia de dos peraltes, 
med1da • pan~r del paño del nudo. y b) en la porc1ón del 
elemenlo que«: halle una disW>CiA i¡¡uala dos peral!es (2h) 
de lod• sco::16n <lon<W,. supon¡&. o el anj)isis ind1que. que se 
"a a formar una vticulac;1óa plisuca (si la aniculac1ón se 
forma en una sección intertned.i.a. los dol peraltes se ronw-tn 
a cada lado de la sección). 

El pnmer esiiibo se colocará a no mis de S cm de la <arll del 
m1embro de apoyo. Lil s.:parac1ón de los estribos no excederá 
mnguno de los valores S1gu1enLes. al 0.25d: b) ocho veces el 
d1ámetro de la blllTa lon¡11Udinal mÁS delaada. e) 24 veces el 
diámetro de la barra del CSIIIbo, y d) JO cm. 

Lo~ estnbos a que se reflcn: esta sección deben ser cerrados. 
de una p1cz.a. y deben rematar en una esquina con dobleces de 
1 J5•. \Cgu1doo:; de tramos rectos de no menos de 10 diimctros 
de l&rgo. En cada c.squ1n.a del esuibodebe quedu por lo menos 

una barra longuudwal Los rad10"i de dobiez cumplirán con los 
re~u1<11os de J.8 Ld loca.hzac10n del rema1e del esiiibo debe 
ahc:marse: de uno a otro. 

En las zonas defimdas en el primer pátnfo deest:l «:ec16n .las 
barras longnudmales de la periferia deben 1ener soporte laLer.il 
~ue cumpla con ~.2.3. 

Fuera de las zona, definidas en el primer párrafo de e na 
1ecc1ón. la separac1ón de los estribos no s.:ra mayor que 0.5 d 
a todo lo largo. En 1odala viga la separac16n de estnbos no sera 
mayor que la requenda por fueru corunLC. 

5.2.4 RoqiÚsiloo para fuer:DI cortante 

Los elementos que trabajan prinCipalmente ¡ nexión 
se dimenstonarin de manera que no se presente faJla por 
coname antes que puedan forTT131'3C 135 aniculacioncs plásticas 
en sus extremos. Para ello. la fUerza. c(){1..ante de diseño se 
oblendrá del equilibrio del miembro entre cans de apoyos; se 
supondrá que en los e•trelt105 actúan momcntDS del mismo 
senlido valuados con las propiedades del elemento en e~ 
secc1ones, sm factores de reducción. y con el esfuerzo en el 
acero de 1en<16n aJ menos i¡¡ual a 1.2.5 r . A lo largo del 

' m1embro actuarin la, carga, correspondientes multiplicadas 
por el factor de carga. 

Como opción. puede dimensionane coo ·base en la 
fueru cortanLC de dise~o oblenida del an;ilim. si al faclor 
de re'i1Stenc1a. F •. se le a.sigJU un vaJoc de 0.6. en lugar 
de 0.8. 

En las zonas donde la fuerza coname de diseño eau.ada por el 
sismo es igual o mayor que la miud de la fueru cortante de 
dise~o calculada según los párrafos anteriores. se despra:iarl. 
la contribución del conc~to en la resi¡tencia a fuerza corunte. 
•1 calcular el refuerzo ~ por este concep<o. En el 
refuerzo para fuerza cortante pueóe inclume el refuerw de 
conlinamiento presento en 5.2.3. 

El refuerzo pan fuen:a cortante escart fonnado por C>uibos 
verticales cerrados de una pieza. de diMnetro no menor que 7. 9 
mm (número 2.5), rema!alos como se indica en 5.2.3. 

S.J Mlemb""' a Desocompnsióa 

Los requisitos de esta sección se aplican a miembros en los 
que la earaa uial ~ dil4!ilo. P •• - mayor que A,r ·• 110. 
Al dimensionar por nexocompn:sión, la fuerza :Uial debida 
al sismo se toman i¡¡ual a 1.7 veces la calculada. cuando 
esto conduzca a un momento rai.stente menor. El (accor 
de resastcncia se tomasi. igual 1 0.8. excepto si se usa el 
procedamiento opt.ativo que se presenta al final de la 
srceión 5.3.2. 
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5..3.1 R«¡uhit05 ¡~métricoe 

La dimenSión traruven.al mínima r.oscrá menor que 
JO <m. 

El <i.n:a. A , no será menor que P /0.5 f' pan toda 
1 • • 

combonac1ón de carga. 

Lt relación entn: la menor dimensión transven.al y 
la d1mcns1ón transven.al perpendicular no debe ser 
menor que 0.4. 

Lt relación entre la a.ltun libre y la menor dimensión 
transve<Yl no ••cederá de 15. 

5..3.2 Rcsisl.oocia mínima a llexlóa 

Las re.sist.enc1as a flc:x1órt de la.s columnas en un nudo deben 
s.ausfaee.r J,¡ CondJCIÓO Slgwc.¡ltc: 

l:M,<:Ul:M, 

L\i, es la suma de los momcn10t rcsis~nLtS de dixoo de 
las ¡;olumna.s que llegan a ese nudo 

IM
1 

cola s.wna de los motllil:ntos resis~nLtS de discOO de 
la.s v1gu que llcpn al nudo. 

Las sumas antcnOCC3 deben rcalizanc de modo que los m<>
mcnlos de las columnas se.opon¡an a los de !u v1gu. La 
<ondiCIÓn debe curnpl.ine pan loo <loo Kl>ti<loo en que puede 
.t'tua.r el sasmo. A1 caJculu la cuga u..iaJ de d1seOO para la cual 
s.c "alúc el momcn&o rc31St.cmc, M .• de un.a columna. la 
froccoón de d1cha carga debida al si...;., se UlCIWi 1¡uala l. 7 
veces la Q..lcul~ cuando esto cooduzc.a a un momento 
n:sutcnte menor. 

Procedimiento opulivo. No scri lloClCalrio reviw el cumpli
rrucnto de la coodW:IÓn J.Dtc:rior n:laa.va a la.s resJstcncw a 
flcuón en los nudo&. si lu coiWilllll se dun<nsiO<Wl pco
flc•ocornp=•ón coa un ~de I"CC!stencia de0.6(wnbitn 
en csLC ca>o la =¡a uial dclndéal siamo se modifiU. como 
><: cslablca: en el prima púra!o de lA i<lCCIÓn 5.) ), 

S..)..) Retuerzo loo¡itudlnal 

La cuantía de rcfucno loogiwd.inal, p. DO scri menor que 0.0 l. 
ru mayot que 0.04. 

Sólo se penrutiri formar p6quctea de dos barru. 

El trulape de biiTU longitudinales s.ólo se pcrmiLC en la 
mJtad ccntnJ del elemento; cs<oo trulapa deben cumplir 
con los rcquJsttos de 3.9. Lu umone. soldadas o coa 

d1sposmvos mecánicos. que cumplan con :os reqUI!ilto' 

de 3.9. pueden u!.olrse en cualquier localiz.acoón con ul 
que en un¡ masm,¡ sccctón cuando mi~ \C unan barra~ 

alternadas y que las uniones de barras adyacentes nod1S1cn 
enlt'C si menos de 60 cm en la d•rccc•ón longitUdinal del 
mJembro. 

El refuerzo longitudinal cumplirá con las diSpoSiciones de 4.2 
que no se vean modtficadas por cs1c 1n1.:1SO. 

5..3.4 Relueno tnDsvenal 

.Debe cumplir.con Jos .n:quisuos de 4 2.3 y 5.3 S. y con 
los rcqu1sitos mínimos que aquí se csu.blcccn. No debe 
ser de gndo mayot que el 42. 

Se sumirustnri el refuerzo transve<Yl mínimo que"' especi
fica en seguida en ambos extremos de la column.t en una 
longitud no menotque la mayotdimenSión transvc=l de ésta. 
un sexto de su aJtura libre n1 que 60 cm. En la panc 1nfcrior de 
columnas de planta baJa tslc refuerzo debe llegar hasta media 
altura de la columna. y debe conunuarsc dcnuo de la Clmtn· 
tac1óa aJ menos en una diStancia 1gual a la longuud de 
desarrollo en compresión de la barra más gruesa ten ¡,,.nudos 
se cumphri con los requiSitos de 5.4). :. 

a) En columnas de núcleo circular.~ la cuinlia 
volumétrica de refuerzo helico1dal o de cstnbos 
Circulares. P,• no será menor que ~~. 

... r. a.s (...:..:L. •1 > T . A, • 
ni que 0.12 !:,_. J 

f, ,, 

b) En coluJTU\U de nüclco rectangular. la .¡urna de In 
áreas de estribos y gr.~pa.s. A ... en cada d1reccaón 
de la sccc1ón de la columna no será mcnc.x que 

0.3 
f', ( + -1) e;-""' · 12 r·. h n1 que O. ys e 

• 
doodc 

• 
A, l.tea transvcn.al del núcleo, ha.sta la onlla c.oc

riot del refuerzo tnnsvc<Yl 

A, iRA uansve<Yl de la columna 

f ~crzo de flucnc:ia del refuerzo transvcrul , 
h, diiiSCIISióa del nú<:leo. normal aJ refuerzo de irca A • 

s sepanción del refuerz.o tnnSveiYJ 

l!sle retuerzo transvenal debe estar formado pot csuibos 
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1..t:rr .JÚU\ Je una p1~:1J -.ene dios u '\ohn:pu.:-.to<;_ Je J1Jmetro no 
mt:nnr que Y 5 mm 1 numero J 1 y rematat.los ¡,;-omo <;1! 1ndu:a t:n 
~ ~-_\ Pued.: ~.:nmplementane con grapa<; Jel m1<;mo J¡jmetro 
yue lo<; e<;tnbo". ~'P..tCI.Jda' 1gual que ¿qos ...1 lo IJigo del 
rn1cmbro. C.1d...a ~ttremo de una gr::1.p..1 de: be Jbraz.ar J una barra 
l~tn~!lut.lln.J! J~: L .. f'"'\=rllen.J ~,.·nn un dohlv Je /.lS·· "egu1do de 
uu tr...amo r~:uo út: ...al meno' 10 J1.imetro" Je la grapa. 

1 .1 .. c:par:.u.:uln Jel refuc:r?u tranwer<;al no debe exceder de la 
\.U.JrlJ rJnc: Lk IJ mt:nordlmen,¡Ún tr..tm~\er,al del eit:mento. 
n1 J~ ltl cm. 

1 .J J1--tam:1a ~t:mm a L."emru. tran:-.vero;..al al eJe del m•tm
t-.rn. r..:ntre r.Jmi.l." Je e'tnbo"' c;;obrcpuec;;to' no c;;erá mayor Je 
.J" ~.m. y e-ntre gr ..tpi.l' y rama!<o de e ... rriho:-. 'ubrepue"to<; no ~rá 
mJ~tlf Je :~~.·m S1 el refuertn ~.:on,ta de e<;mbo<; <;enclilo". la 
rn..t~t'r Jimen,um J.: ¿,tu .. no ex<.:eder..& de 45 cm. 

En c:l re ... tn Je la Lolumna. el refuerzo tran:-.'w'er;al cumplir~ e un 
lo"' rt:4U¡..,I(tl' Jt: _¡ ~-

5-l.S Requisilos para fuerza cortantt 

Lt" colc:mentl)<o. allc:xu • .:omp~"iún <;e dmtensionaránde manera 
4uc no l':.~llcn por fuc:rz.a 'un ante ante"i que ~ fonnen a.rtiCU
I • .~o. .. u 'nC'' pJ;.i~~¡,tu.:..t' en 'u' e .tlr.:moo;; P Jr:... e'tu. fa IUt'rta conante 
~.k Jt-.~.:ño -.e: l:ah.:ular.J Uel t:4u1hbno Ud elemento en <;U altura 
l1hre. o;;upomem..lu qu~ ~::n -.u) e.\tremu:-. ..~ctUan moment~ del 
mt-.mo 'cnuJo. numú11.:amc:nte tgu.Jie" a lo~ mument~ re!<ol~
tcnt..:' .,,h: t.:':..' -.e~¡,_; ame'. -.tn fa<.:h'r Je re""tencia. y obtenido~ 
...:un l...1 ~.artla .u.1al Uc U1'c:ño t.¡ue conJutl."a JI mayor momento 
re:-.t-.tc:nte: al 'w'.,¡Juar la car~a ..!Aial de dt~ño,la. frxc1ón de elLa 
1...1u-.JJa pur el '"mu 'e tnc.:n:mcnt..tra 70 por <.:tento, \:uando 
~:-.to Llc lué!ar J un momento re,l"'tcnte m41yor. S m embargo. no 
.. erá neces.arto c..¡ue el damen~aonamtemo por fuerz.a corunte 
-.c:.1 m.1.) con,ef'\'a<Jor que el obtcmdo con l.a fuerz.a corunte de 
U1-.eño pro'w'entente del análiSIS y un factor de res1scencaa •gu,a,l 
J u .1 

Cuando l.a.1 colullUlal se dimensionen por ne~ocompreS•ón 
cun el pnx:edim.ento oputivo incluido en 5.3.2. el dimen
'•vnamtento por fucna cona.nte \C realiuri a partir de la 
fuerz.a de dJSeño obctoida del análisis. usando un factor de 
r~o;;¡<;teOI."IJ. igu,a,l a 0.3. 

En elementos a nc.locompresJÓn en que la fuerza u.ial de 
J1"eño. Incluyendo los efectos del Sl1mo, sea menor que 
A, r,no. aJ c-alcular el refuerzo para fuerza cortante. \Í la fuerza 
..:un::ame de d1o;;d\o C.ilusada por el si~mo es tgual o mayor que 
la mitad tJc la fuerza conante de dtseflo calculada según los 
párrafo, antenurcs. se de~preciari la contribución del concre
to. V e•· 

El rcfueno para fuerz.a cortante eswt fonnado por estribos 

... ~rndoc;;. J~ una plt:La. rematados t:omo ~e tndJCJ en 5 : J. o 
P'1r heltce' (Untmua~. dmbos de d1áme1ro no menor que 9 5 
mm 1numero 3) y de grado no mayor que el J2 

SA l'niones vigo-columna 

5.4.1 Rcquisilos e•nerales 

Las fuerza. e;; que intervu~nen en el dtmenstonarruento por fuerz.a 
corta.nre de la umón 1e determ.inarán ~upomendo ~ue el 
e,fueno de tensión en las barra• longitudinales de las v¡gas 
que llegan a la umé•n es 1.25 (. 

' 
El refuerzo longitudinal de las vigas que llegan a la umón debe 
pasar Jentro del núcleo de la columna. 

En lu" plano' e~tructul"31c~ deben inclui~ dibujos acotados y 
a e~ala del refuerzo en las umones v¡ga-columna.. 

Una unión 'w'iga-columna o nudo \e define como aquella pane 
de la culumnacompn:ndidaen el peraile de 1~ vagiil.S que llegan 
a ella. 

En un nudo debe surrunistrar"Se el refuerzo IJ'dnsversal minamo 
e<pa:ificado en 5.J.4. Si el nudo esú confinado por cuatro 
trabes que llegan a ~1 y el ancho de cada una es al menos •gua! 
a O 75 veces el ancho re.pc<:tivo de la columna. puede uw.c 
la mitad del n:fueno rnnsve~ minimo. 

.5.4.3 Reslsm>da allkn.a cort&Dte 

Se adm.itiri revi~ la resistencia del nudo .a fuerz.a cortante 
en cm dirección princ:ipaj de la sec:ctón en form.a tndcpcn
diente. La fucru c:ortante se calculari en un plano honzont.tl 
a maha a.ltura del nudo. En nt1dos confinados como dice 
en 5 .4.2,1a rcststcnc1a de d1scoo a fuerza cortante se tomará 
1gua! a 

En otros nudos se tom.ari iguala 

•-HR/Fc~. 

La cantidad bes daochoefcctivodclnudoyhesladimen
sión tramvcnai de la colurnoa en la din:a:tón de la fuerza. El 
ancho b se tomari igual al promedio de lancho de la o de las 
'w'agas c~adcradas y Ja dimensión u-a.nsve~ de la columna 
nonnal a la fuerza. pero no mayor que el ancho de la o de las 
vigas m.ts h. 
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Toda barra de ~fuerzo longitudinaJ de vtga.s que tcrm1ne en un 
nudo Jebe prolongarse has~;~ la can I<Jana del núcleo de la 
..:olumno1 :o rem • .ltJ~ con un doblez a 90 grados segu1do de un 
tramo recto no menor de 12 d1ámeuos. La s.«c1ón criuca para 
rev1s..U el anclaJe de esus barns será en el plano cuerno del 
nucleo de la columna. 

L1 revisión"' efectuará de acuerdo con la sección 3.l.lc), 
donde será suficiente usar una Ion gaud de desarrollo del SO por 
ciento de la alll detemunada. Este porcent.a¡e no afect.a a los 
valores minimos. 15 cm y 8d,. nt aJ tramo rc:cto de 12d,que 
sigue .1! doblez. 

Los diámetros de las batn1 de vigu y columnas que 
pasen rectos a t.ravCs de un nudo deben \elccclonarsc: de 
modo que se cumplan lal relaciones slgu¡ent.c5: 

h(columna)l<;, (barra de viga)<: 20 

h(viga)ld, (barras de columna)<: 20 

donde h( columna) es la dimensión transve,.,.l de la columna 
en la direcCión de las barras de viga constdenodu. 

Si en la columna superior del nudo se CU1'1ple que 
P, 1 A, f; ~ O.J, la relación del peralte tOLa] de la Viga aJ 
diámetro de la.s bl&IT05 de columna puc:dc: "''no meoorquc 15. 
T.1mb1én a sufic1enrc esta rt:lación cuando en la csuucw:-a !01 
muros de concreto n:fo<udo rcmten má.s del ~por cienro de 
la fuena lateral total. ·e 

6. LOSAS PLANAS 

6.1 Roquisitoo ~ 

Losas planas son aquellu que transmiten Jaa CltJU 
direcwncnte a Ju columnas, sm la ayuda de Vigu.. 
Pueden sa maciLaa, o aJi¡a>od.o:l por algún ntedto (blo
ques de matenal ÜJIIRI, alv~oa fOf'IDIIdoa por moldos 
remo'Vlbla.etc.). Tlmlli6D puo:dal sctde espaor constante o 
pueden tener un Cl1do o rec:úniulo dio espeso< menor en la 
pane ccntn.l de loa ~ ·coa tal que did>a zona quc:dc: 
enteramente dentro del mo·dc iuaorsccclón de lu fran]U 

central e> y que su C3J'C'01' sea por lo mcnoo de dos teCCI os del 
espesor del resto de la lo<a. excepto el del ibaa>, y no menor 
de lO cm. Según la magnnud de 1• car¡o por transnutir.la losa 
puede apoyar dm:ctarnentc "'brc lu colull\11&1 o¡ través de 
áb~cos. cap11elc.'i o unacombiniic¡ón de ambos. En nmgún caso 
se admitiri que las c:oluttUnkS de orilLo sobre.ulg111 del borde 
de blou. 

Las losal aligerad u contarin con una zona maciLI adyo
cenle a cada coiumn¡ de cuando menos 2 . .5h. medida dc5dc 
el pat.o de la columna o el borde del capttel. A11mJSJDO, 

comariin ..:on zonas mac1us de por lo menos 2.5h ady.u.:en
teli a muros Jc ng1dez. mcU1da.s Je,Jc: d p<~ño Jel muro. loAS 
cuales Jebcran 10c:r :nois .1mpllas SI .A:-.i lo e.r.tge la lr.n..,ml\tOn 
de las fucC'Lls 'isrn1t.:as de ¡.., losa ..al muro En lo, c1..:, Je 

columnas deben summ1srrarsc nervaduras de .¡ncho no 

menor de 25 cm; las nervaduras adyacentes a los CJC.~ de 
columna.'i serán de por lo mcno"i 20 'm de ancho y d rc:,to de 
ellas de al menos 1 O cm En la zona 'upenor de la luso habr-0 
un firme de espesor no menor de 5 O t.:m. mtmulilu:u ~..nn lo1~ 
nervaduras y que sea parte mteg,.J de la losa. Este tirme u capa 
maciu. debe ser capaz de soportar. como mi01mo. unJ ..:.uga 
de 1 000 kg en un área de JO A JO.cm,actuando en la JX>O•<•ón 
má.s desh.v0f"3blc. En cada entre-cJC de columnu y en ¡;ad.a. 
dlrecctón, debe haber ¡J menos S.CIS hJJcr.u de ca.o;.ctones o 
aJvéolos. La losa se rcv1sari como dtafragrna con lo:"' c.;men~ 
de 4.6, a fin de asegurar la cot'TC<:t.a trarumtsión en su plano a 
los elementos vcnt<:alco n:ststcntcs de la.s fucnas generouas 
por el SISmo• 

6.2 SistmMo 1<-. piaaa.<nlumnas para .-.:sl:stir sismo 

Si la alllm! de la esuucrura no excede de 20 m y. adcmii.<. 
exlstcn por lo menot tn::s crujw en cad~ dtn:cctón o h.1y trabes 
de boroe, pan el d1sedo por.ismo podr-0 u sane Q = J;'tamb•cn 
pod.rá aplic.ane e~tc valor cu~ndo el s1stc:ma se comb1ne con 
muros de conc:RtO reforzado que cumplan con 4.5.2':·. mclu
ycndo el incJSO b) de esa secctoo, y que. ct1 .:.da entn:p1.'>0, 
rc:siSWinomcnosdcl7~ porcientode la fucrz.a lateral. Cuando': 
oo se sa1J1fa¡an lu condieiOGCS antenon:s. se u.<.lri Q = 2. Con 
reltiCIÓCI 1 loo vaiORS de Q, debe cumph=. además: con el 
Cop. 5 de las Nomw Técn•cas Complemcnw•._, pan :o,o;cño 
por Sis1110. EA lO&Ioo Jos casos se respetarán las diSJlO:'ICiOOCS 
siguientes: 

l. Las columna.s cumplir-On con los rc:quisuos de 5.) 
para columnas oc ma.n:os dúcules. c-cepco en lo 

n:fcn:noc al d1mens•onaun•eaw por tle•ocompn:
Sión, el cual sólo se rea.liutá mediante el proccdi
rruentooptauvoquc 'i.ccst..ablecc en c:l•nc1so 5 J.Z de 
e~ .scc:;ctón. 

U. U. uaioncslOSlKOiumna cumplirh con los rc:quú-
51101 de ~.4 pata umoncs v1~Jumna. con las 
salvcdadca que 11gucnc 

No es ncceuria la revisión de la n:sistencta del nudo a fue na 
conante, Stno basw'i cumplir con el rc:fueno u....sver"'J 
p=aito en 5.4.2 pan nudos confinados. 

Los rcqui&itoo de IN:Iajc de 5.4.4 se oplicar.ín al refuerzo de 
la 1060 que puc por el núcleo de una columna. Los d1ámctrus 
de Ju ba1ns dio la Jou y colu&lllla.s que pasen n:ct.as • travcs de 
un nudo c:kbcn sclccctorune de modo que se cumplan las 
relaciones st¡uienc.cs; 
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hilo<aVd., (barras de columna¡<! 15 

Jonde hfcolumna) e~ la dimensión transversal de la columna 
en la d1reCc1ón de las barras de losa consideradas. 

6.J Aoálisi5 

La" fuerza~ y momentos internos pueden obtenerse divi· 
d1endo la e~aructura en marcos onogonalc.s y anaJiz.án· 
Jolos can metodos reconocld05 suponiendo comportamiento 
elj ... uco .. C.lda marco c\larí fonnado por una fila de columnas 
y tran¡a~ de lusa ilrrut.adas por la., línea, med1as <k los 
rablero~ adyacenlej, aJ CJC de columna consJderado. Al 
tormar la! marcO:'i c;.e tom.ar.í en cuenta que la n¡idez de la 
lo-.a no e..o:.ú concentrada sobre el eje de columnas; para ello.. 
c:n el an.ill.o;¡.o; ante rucrz.a.~ latcralc.o; pueden aplicarse el 
procedimiento apro~tmado con:-;¡o:;tcntc en u~r un ancho 
<fec11vode losa 1guaJ a c.+ )h. cea!nldo con respecto al eje de 

~.:olumna.-. {e, eo; la dirñen,.lón transver~J.I de la columna 
normal a la d;rección del análisi• y h elespe:10r de la looa). y 

en el an'h"'~ ante cargu vcn1eal~ eJ pnxeduruemo de la 
"ección ó.4. 

Plr.l valuar momente5 de ioercia de los.u y columnas puede 
u'\anc la ~c1ón de t:oacreto oo agneuda ~in considerar el 
refuerro. Se tendrt en cuenta la variación del momcn10 de 
1nerc1a a lo largo de VIga.• equivalence. ea losas ali¡s:nd.as. y 
de cojumna.\ con capuetc:t o ábacos. También se ~ndrán en 
cuenu lo'\ erecto~ de vigu y abcnur.u.Sisólose I.L'\allcapitela. 
'e •upondr.l que el momento de ~nercta de la.• losu es uúinno 
desde el centro de: la columna hasta el borde del capltd. y ea 
Ja..s CO!".Jffilta!li desde la sección Jn(erior del capitel tas~ el 
centro de la losa.. 

Al analiz.ar los marco. equivalentes por carga vutical. en cada 
direcCión deben usane Lu car¡» lOCales que actúan en las 
losa!. 

Se conSider.uin franja de columnas y franjas centrales. 
Una franJa de columna va a lo lar¡o de u.a eje de columnas y 
•u ancho a cada lado del eje es igual a La c:uuta ~del claro 
menor. en~ e¡es. del tablero correspoodientc. Una franJA 
centr.JI es la lmu1.1da por dos franjas de columna. · 

El an~lisis baJO cargu verticales uniformes de cstrucruru que 
cumplan con los requislloo que siguen. f<lrlMdu por losas 
planas y columna.• Stn QPilela ni tbacos. puede ef<ICILiar>e 
as1gnando a las columnas la mitad de sus rigidece.angulares 
y usando el ancho completo de la lou pan valuu su ngidez.. 
Las lurut.aciones que deben utis(acene son; 

Lacsl.r\lctura da lugar¡ marcos s.cnsablcmcnte Slmé
tncus 

Todos Jos entreptsos uenen el mismo número de 
CruJías 

En una cierta dirección. ningún claro es mayor que 
1.2 veces el meoor de ellos 

El espesor de la losa es aproximadamente igual al S 
por ctento del claro mayor del mayor tablero. 

La carga viva por metro cuadrado es apro ... ima
damente la misma en los disuntos tableros de un 
ptso. 

6.5 Traosmisi6o de momento eolN Josa 1 colll.lllll.llS 

Cuando por excentricidad de la carga vertical o por la acción 
de fuerzas laterales haya transmisión de momento en"" losa 
y columna. se supondrá que una fracción del momctltO dada 
por: 

1 - (l = 1 
1 +0.67/(c, +d)/(c.,+d) (6.1) 

se trarmnite por Oexióo en un &ocho igual a e, + Jh. een<ruln 
coa el eje decolulDOM; el refuerzo de La Josa necesario para, 
momen10 debe colocanc: ea el ODCho mencionado respetar. 
siempre la cuan tia mtx.ima de refuerzo. El resto del momento. 
esto e•. la fracción a. se adrnitiráque se traramite por esfuerzos 
conantes y torsiones según se prescribe ea 2.1.5h). 

En eslnlc:tllns sujctu a ear¡a vertical y fuen.u laterales de 
Stsmo se adrrulld proccdet ea la forma Slguierue: 

1. iJclermlDeoe el refuerzo occesorio por carga vertical 
y disctibúyase en tu Cranju de c:olumna y cea traJes 
de rocua0o coa lo SCilalado en 6. 9, r.<cepto el nece
wio para momento neaativo exterior en claros 

"'""moa. el cual se colocari como si fuera refuerzo 
por siSmo. Al ~ la mit.ad del n:fuerzo negativo 
porcar¡a venical de Las franjas de c:ollllllrl.l quedari 
en uo ancbo c.,+ Jb CCDlndo coa respecto al eje de 

c:oiWIIII.IL 

n. Odermlrleoe el refuerzo occesorio por sismo y coló
quese ea el mencionado ancho e,+ Jh. de modo que 
al menos el 60 por ciento de ti cruce el núcleo de la 
coiUOU>l corteSpondientc. 

El n:fllerzo necesario por sismo puede ob~ • partir d. 
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envolvent.:: de momentos re:siSl.Cntes necesarios. Y_. 

6.7 Dispooi<:ion~ compl~mcn!Mias sobn! d ~no 

Además de lo• '"'l"""o' de 6.5 y 6.6. el refuerzocumpliticon 
lo SlgUieOle: 

Al meno• la cuana pane del refuerzo negativo que se tenga 

sobre un apoyo en una franja de columna debe .:onunuarsc a 
todo lo largo de los claros adyac<:nu:s. · 

Al menO> la mitad del refuerw pO>itivo mhimo debe exten
derse en todo el claro cocte.spoodientc. 

En las fnnjas de columna debe existir refuerzo positivo 
conunuo en lOdo el claro en c.anu~ no menor que la tercera 
parte del refuerzo negauvo máxuno que se tenga en la franja 
de columna en el claro considerado. 

El refuerzo de lecho mferior que atnvicsa el núcleo de una 
columna no scr.i menor4ue la llllt.addel que locrucceocllecbo 
supcnor y debe anclanc de modo que pueda llu.r e.1 las cans 
de la columna. 

Tocla nervadun de losas aligcndal Uevari.. como mfnimo. a 
wdo lo largo, una bilrr.l en el lecho infenor y una en el lecho 
supcnoc. 

Todo el refuerzo cumphri con los n:quisitoo de anclaje de 3.1 
que sean apilc.ables. . · · 

Se res pe~ las cüsposlclone>: sobre rcfucao m!nimo por 
fle>~ón y porcambios volumtuicosde 2.1.2 a) y 3.10. A.simis
mo.las rclauva.s • refuerzo mU.imo por fluJóode2.1.2b). 

6.8 S«cioo~ criticas pan IIIDIIKDio 

La secc1ón criuca pan flctióa !ICpllY& en l.u fru>¡as de 
columna y e<:otnl sc supoodri 1 UD& di,...,.;, c/l del e)C de. 
colum=.s cO<T<oSpoodierucs. Aquí. e es la ciimcnsióo tnruver
sai de la columna paralela 1 la flexión. o el dWnctro de la 
tnten.ecc¡ÓQ con l.a losa o d tblco. dd mayor cono ci.ICular 
re<:to, con vénicc de~- que pueda inacnbinc en d caplU:l. 

En columnas sc co~ como critica la scc:cióo de una
secCión con la losa o el .lblco. Si hay capiteles, sc tomari la 
in1er=<:1óo con el .,.,-.nque del cap1u:l. 

6.9 Obtribudóa de loo IDOCIIaiiOI en 1M fl-ao,jM 

Los mom<:oLOS fleJUonant.c.< en seccio!IC3 criticas a lo lar¡o de 
las looas de cacla aw-co se cüstnbuiráll entre las fnn¡as de 
colurwu. y la.s franju ccntn.Jc.s, de acu.crdococlos porc.cnl.lje:a 
tndic.ados en l¡ l.lbl.a sagutcntc: 

Momentos poSiuvos • 

Momentos negauvos 

Fran¡as de 

columna 

60 

75 

Fran¡a. 

e<:n<nlct 

25 

• Si el momcnlo positivo es adyacente a una columna se 
disuibutn como si fuera negauvo. 

6.10 Erecto de la tuerza coruou 

Se aplicarin las disposiciones de 2. U h) con especial aten
ción a la transmiSIÓn correcu del momento entre columnas y 
los.a. y a la presencia de abcnuras ccrcana.s a las columnas. Se 
tendrá. en cuenta el refuerzo minimo de cstnbos que allí se 
pn:scnbe. 

6.11 l'enllcs mfohnoo 

Puede omitirse el cálculo de detleuoneo en t;¡blcros interior-es 
de losas planas macizas si su peralu: efectivo mioimo no es 
mcoorque 

Id.{ 1 - 2d.IL) (6.2) 

donde L C1 el claro mayor y k un coeficiente que se determma 
como sigue: -· 
a)Concmocluc 1 

Losas con 4bacos que cumplan con los n:quisiLOS del incoso 
6.12 ., 

Losas sin ibacos 

k- o.ooo1s 4/r, w 2 o.o2s 

b) Concreto clasc 2 • 

El valor de k que resulte con loo aiu:rios de a) sc multiplicad 

por u. 

En las exprcsionco anteriores r, es el esfuerzo en el acero 
en condiciones de servicio, en kglcm' (puede suponerse 
igual a 0.6f). w es la carp en cDDdicion~ de servicio. 
en kglm'. y e la dimcnsióo de la columna o cap1u:l 
paralela a L 

Los valores obtenidos con la ce 6.2 deben aumen[;lr>e 
20 por ctcnto en t;¡blcroo exu:norca y 20 por c1elllO en 
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l"•undo ~e u'\e cnncre:ro clase l. en mng:Un c.:.~u ~1 e"\pe~or de 

IJ lt>"J. h. o;.c::rj mc::nor de: 1 O cm. "il exJsre ibaco. o menor de 1 J 
(!ll .... no t:"'te. t.:u.Jndo 'e u~e concreto el~ 2 e~ro» valores '\C: 

muluplu.:: . .u .. .Jn por l 5. 

6.11 Dimensiones de los ábacos 

L.1' J¡mc;nsiune' de cadJ ábaco en planta no serán menores que 

un tc:n.:tu J...:l Llaro t:n IJ J¡ret.:...:Jón ...:on~iderada. El peralte 

~.:lt:L tiYll del jhoL.u nt' ~ra menor que I.J por el peralte efecuvo 
Jd re,¡u Je la \oc;a. pero no o;.e o;.upondrá mayor que 1.5 por 

J11.. hu pe ralle. p;.¡rd tines de dimcno:;tondmlcnto. 

h.IJ Ab<nuras 

Se: :.J.Jmth:n abertura~ Je cualqu1er t.1maño en l; interscccJóo 

Jc: Jt" franJ<l~ centrale~. a condición de que o¡,e :nantenga. en 
~..JJJ dtrec<.:ión. el refuerzo lO! JI que \e requenda SI no hubiera 
la .Jhcrtura. 

En la interc;.eccJón de dos franja..' de column:t.lao;. abcnura.\ no 
t.khcn 1ni~.:rrump•r m.:io;. Je un ()("!:Jvu del anchJ de cJda una de 

J .... h;.~' f r.lnJa'. En In' lado~ de la.' alkrturao;. debe.: c;um¡mstrarsc 
~..·! retuerzo yue corn:~ponderia :Ji Jnchu que se mtenump1ó en 
.... :J.J ~.J.ret.:CIÓn. 

En IJ •nteroet.:cnín Je unJ. fr:JnJa de t.:olurt..n., y una franja· 
L·entral. la~ :JbcnurJ:-- nu Jchcn mterrump1r más de un cuarto 
J~l .JnLho Llc ~.::.HJJ. una Lle d1chao¡; franJas. En los lados de lu 
..1txnu r:a Jebe 'umln1stnnc el refuerzo que corrcspondcria al 
...1ncho que se 1nterrumptó en·cadoa ducccJón. 

lJc~n cumplirse loo:; requiSitOS pan. ruerz.acol1antede 2.1 . .5 h) 
v ~~ rev1sad que no \oC exceda la cuantia má.xJma de acero de 
t~n,aón de 2.1 ~ b l. caicula<U. con el.lilcho que resulte desean· 
t.lnt.Jo i.b abcnuras. 

7. CONCRETO PRESFORZADO 

7.1 lntroduccióo 

Las dispos.i.ciooe5 con tenadas en oc:ru parteS de este documento 
que no conttalilg.ul a los requisitos de este capítulo se.rin 
apl1cables al concreto presforz.ado y pan:ialmcnte preoforz.ado. 
En la fabncactón de clcmentos preoforzados y pan:ialmcnl.e 
pre•forudas, se usará concn:to clase 1 (véase 1.4.1). Se 
penn1uri el uso de tendones de prcsfuerzo no adhendos sólo 
en losas que cumplan con los requisitos de la sección 7.7. Ea 
todo ,demento de concreto presronado y parcialmente 
pre:--forz..adO deben rC:VI'\at"tte (OS estadOS limite de falla Y lOS de 
serviClo: Lambíén s.c tomarin en cuenta las conccm.ncloncs de 
esrucn.os deb1dos al p~sfuerzo. 

7.~ Pr.sfuerzo pan:ial 1 prcsCucrzo tow 

Se cons1der:J.r.í que una seccaón de un elemento estructura! 
parctalmeO[C: pre,.forzada o¡;¡ conuene refuerzo long¡tuéu, 

presforz.ado y ordmano para tC:SI(,lJf el momento llextonante 
~u e actüe en ella.'! su indke de prestuerzoqucd.lc:n el1ntc:rvaJo 

señalado cn el párrafo "gu1cnte: 

Se podrá suponer que una sección tiene p,-.,sfuerzo total. <i su 
indtcc de pre<fuerzo. r. cstJ comprendido cntn: 0.9 y 1 o. 

' incluyendo lo~ valores ~xtrcmos. Si c:l índice de presfuerzo es 
menor que 0.9 pero mayor que 0.6. o 1gual. se podrá <u poner 

- .que la sección 1iene pre~fucrzo parc1aJ. Si el índice de prcsfuerzo 
e~ menor 4ue 0.6. se podrá suponer que la sc:cc1Ón no llene 
pn:sfuer.w. 

El índice de presfuerzo se define como la ,-.,!ación 
s¡gu¡ente: 

M,. 
1 ~ - --
• M.,+M., 

donde MR:pY MR:, son los momentos resistentes sumani~t:ndos 
por el acero prc~forzado y por el acero sm prcsforz.ar. re~pcc· 

tivameniC. 

Por sencillez. el índice de pn:sfuerzo podrá va.Juars.e con la 
e-tprcsión sigu1cntc: 

donde: 

A
00 

área de acero prcsforzado 

A, área de acero ordinario a tensión 

f esfuerzo en el acero presforz.ado cuando se alcanz.a • la rcststcncia 

f esfuerzo de Ouencia del acero ordinario 
' 

7 .J Retislóa de l01 estad011 limita de Calla 

7 .J.l fle:óóo 1 nuocompreslóa 

La resistencia a flexión o flcxocompresión de elementos 
presforudos y pan:ialmcnte pn:sforudos se c.1lcular;i con 
base en la.s condiciones de equilibrio y en las hipótesis gene
rales enunciada.s en 2.1.1. tomando en cuenta 1a deformaCión 

inicial de! acero debicú al pn:sfuerzo. 
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a J E~fuerzo en el acero de presfueao en elementos a t1c:uón 

En dementas tot.:tl y parctalmente presforzados, el esfuerzo en 
el acero de presiuerzo f , cu.ando se alcanza la resistencia, 

• •• 
Jeber.i valuane como dtce el párrafo antenor. es decir, a parur 
del equtlibno y las htpótesJS generales. Stn embargo. cuando 
la resistencta del concreto. r:. no es mayor que )50 kglcm'. y 
el presfuerzo efccuvo, r ... no es menor que la mitad del 
esfuerzo reststenre. f ,del acero de presfuen:o. el esfuerzo· f . ~ 

puede calculane con las expresiones sigUienus: 

SCCClOOel COO pre.\; ..... ZO total: 

f,~f.Jl- 0.5(p,~ -q')J 
r; 

sccc¡one.1 con prcsfucrzo parc1~: 

f., =f,J 1 - 0.5(p, ~ +q-q')J 
r; 

Lu canudades 

(p !.. 'l <P r. + ') •r: -q y •7" q-q 
• • 

no >e tornuán menores que 0.17. y d' no se supondri mayor que 
0.15 d. 

En !.u expn:.s1oocs a.nteriOt"Ca:. 

q~ 

p
0 

cu.anúa de acero pre&fonado (A.¡'bd~ 

d. distanCia entre la fib'ra extrema 1 compruióo y a 
centroide del acero pn:sforudo 

p(, 

f; 

p'f 
q·~~ 

r. 

A, 
P'"

bd 

A' 
' ! 

P"tid 

d' distancia entre la fibra extrema 1 compresión y el 
centrotde delaam a eompl'Clión 

b ancho de la sección; en secciones 1 o T. ancho del 

patín ¡,;ompnm1do por efecto de la§ cargao; 

bl Refuerzo minimo en elementos a n.-ión 

El acero a tensión. presforz.ado y iÍn prc~forzar. en 'iccc1one'i 
con presfucrzo total, sera por lo menos el necesano para que 
el momento res¡stcncc de la secc1ón sea 1gual a 1.2 ..,.eces su 
momento de agnetamtento. 

En secciones con presfuerzo parcial. el acero a tens1ón. 
pl'Clforzado y sm presforz.ar, será por lo menase! necesano 
para que el momento rcsastcnle de la secc1ón sea igual a 

.( 1..1, 0.3 1,) veces. su momento de: agrietamtento. 

Pan valuar los momentos resistentes y de agnetamtento se 
tomará en cuenta el efecto del presfuerzo; los momentos de 
a¡rietami<;!!to se calcularán con el módulo de rotura no 
rcductdo. f1 definido en 1.•1.1. 

e) Refucrw maximo en elemento• a n.-ión 

Lu cantidades de acero de presfuerzo y de acero ordinano que 
se utilicen en la zona de tenstón y en la de comprcstón ser.in 
tales que se cumpla la si¡uientc condición · • 

'07 

.... ~~· ' 

doodc <,¡,es la deformación unit.l.lU del acero de p=fuerzo 
cuando se alcanz.a el momento remtente de la secctón y E - es ,. 
la defomacoón unttana convencional de nuencta del acero de 
pl'Clfuerzo. La defomactón E debe inclutr la d~fonnaetón 
debida al prcsfuerw efectivo.ll valor de t,.. se obtendr.i del 
fabricante d.c los teodoncs; si no tienen datos puede suponenc 
i¡ual a 0.01. 

Pano de~nninat el ancho efectivo del paofn de secctones T 
prcsforudas que fonnan parte integral de un piso monolitico, 
se aplicara el cnteno dado en 2.1.2 e) pan vtgas reforud&.s. 

• 
En vo¡u T pl'Clforudas aisladas regiri el mismo criterio, a 

· menos que se compruebe ••pcrimentalmente la po$1bilid.ad de 
oomar anchos efectivos mayores. 

e) Refucrw tran&vcnal en miembros a neaocompresión 

Es~ refuerzo debe cumplir con los requisitos de 4.2.3, aplica
dos con base en el acero longitudinal •in prcsforzar que tenga 
el miembro. Tambitn c:umpliri con 7.3 .2. 

7 .J.l Fuena corta.ate 

Pan torrw en cuenta loa efectos de la fuerza cortante en 
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c:km~nto'i total,, parctJimenle preo;;forzJJoc;. 't: Jrl~t..:.ujn [J, 
Jt'ípoc:.tc•oneo;; de 2 1 5 JI IV y 2..1 5 ~~ 

7.J_1 Pandeo debido al prtsfuerzo 

F.n 1~0 d1o;;eño de~ cono;tderaro;;e la poo;;•bthdad de pandeo de 
un ele:: mento entre punloc:. en que eo;;t¿n en e un tacto el concreto 
y c:l.Jcerut.le prec:.fueno. Tamb1én 'íc: t~nddc:n cuenta c:l pJndeo 
Ú' rJIIne~ y Jim<lo;; delgada~. 

7A Revisiun de los tslados límite de servicio 

LJ' Jetlex.ione-; y el agnet.amiento bJJU las condicione'i de 
~.:Jrg:.~ que puedtn o;;er crítica..., t.lurame el proce~ con,trucuvo 
~ l..t v u.fa Uttl Je 1<.~ eo;;tructura no deben ex~.:~t.Jcr a lo~ valore'i que 
c:n ~.JJa CJ.So -~ con'ítderen aceptables. Cuando sea stgmfica~ 
t1vo. 'e rev1~<.~rán los efecto~ de la faug.a. 

7.4.1 Ele<Mntos con prrsfuerzo total 

En ekmento' con preo;;fuerzo totaL una forma tnd.recta de 
l11gr:u que el agnetJm1en1o no c:.ea exces1vo y lim1Ur la~ ~rd1· 
da-. por tlujo pli.,ttco e~ obltgar a que los esfuerzos en condicio
ne~ Je 'er.tt:IO ~ mantengan dentro de Ciertos lím&tes. Pana 
e o;; te rin. JI dimen~10naro al reviuresfuerzos bajo condiciones 
de .. crvtcto. 'e uo;;Jr:í la 1c:oría e15~tJca del concreto y la secctón 
trJn .. tormada. 1 En esta o;. o~r.:u;iones no 'e emplean secciones 
r~Juc•da.o;. e-.fuel7.o~ reducidOs ni factores de reducción). 

S 1 c:.e opta por limttar loe; e~ tuerzo .... s.c considerarán los -..atores 
c:.igutentes: 

J l E~ fuerzo.¡ pcrmtsibles en el concreto 

E,fuerzoo;; tnmediatamente de~puCs de la transferencia y 
Jn!eo;; que cx:urnn las perdtW por conuaccaón y nuJO 
plj,\l!CO. 

Comprcsaón O 60 r '. 
Q 

Tens1ón en rt'Uembrt:. sin· 
refuerzo en la zona de [eflSÜJ: ffa (<ti kg/cm1) 

Cuandoel esfuerzo de temióocalculadoexcedadccsteva.Jor,. 
o;.e <.umtnlstrarj refuerzo pan que rcsis~ la fueru total de 
1~no;1ón Jel concreto. valuada en la sección stn agrietar. 

En las e J. pres1onc:~ anteriores. f ~ . en k.glcmJ. es la resistencia 
a compn::stón Jel concreto a la edad en que OC\JrTe la transfc:. 
renc1a. Esta tiene lugar en concrelD prctcnsado cuando se 
c:on.:an lot~: tendone• O 5e disipa la presión en el aato, O, en 
po'tcn,.:ado. cuando se anclan los tendones. 

Esfuerzos bajo carg:1s mucru y vi-..a de servíc1o 

T <n,lón 1 ó 17; 1 en kg/cm'l 

E,tos ... ·alares pueden cJ.ceacrse con tal que se jwufique que 
el comportamiento estructural del elemento será adecuodo, 
pero sm que ~:::1 esiuerzo de tens1ón llegue a ser mayor que 
].l ;r;. 

Sr el esfuerzo calculado de tensión resulta mayor que 3.2 .Ir; 
puede usar'" acero no presforz.ado y tratar el elemento como 
parcialmente pr,.fol7.ado, si así lodtcesu indJcede presfuerzo. 

Cuando la c:o;;tructura va a estar sujeta a ambiente corros1vo. 
puede <er necesano obligar a que no haya tensiones en 
condJcaones de servicto. 

b) E'fuerzos penmsibles en el acero de presfueno 

DebidOS a la fuerz.a aplicada por el gato 0.80 r, 

Inmediatamente despu~s de la tr-..uferencia 0.10 r, 

En esus expresiones. f., es el esfuerzo resistente del 
acero d< presfuen:o. 

e) Denex10nes 

Las denextones inmediatas en elementos tcxaJ.mente pre;,
forz•dos se c3lcularán con los ~todos usuales par2 detenru
n•r denexiones el'-sticas: eft loo c1lculos se puede usar el 
momento de mercta de la sección total cuando no se encuentre 

•sncuda. 

Las dene~tione! diferida_, deben caJcularsc tomando en cuenta 
los efecto< de contracctón y nujo plásuco del concreto, y de 
relaJaCIÓn del acero. 

7.4.2 Elementos coa p~eno pardal 

En elementos parcialmente presforz.ados se recomienda que la 
magnitud del momento de descomprestón ... cuando menos 
1guaJ al que produce la carga muerta más la carga vrva medta 
e<Upulada en el Aniculo 199 del Titulo VI. El momento de 
descomprestón es aquel que produce esfuerzos nulos en la fibra -
e~uema en t.ensión al sumar sus efectos a los efectos del 
presfuerzo. 

a) Elfuerzos permisibles en el concreto 

Los esfuerzo• permisibles de compte$i6n y tensión inmedia
tamente despu.é.s de la u-ansfcreoci• y antes que ocunan las 
perthdas por contnccióa y nujo plistico serin los .. upulad'. 
para concretos totalmente presforudos. 
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Esfuerzos bajo carg.u mueru.s y v¡vas de S(fVICIO: 

CompreSión O ~S f; 

bl Esfuenos pcnnwble:s en el acero de presfueno 

Serán los nusmos que para elementos toulmentc pres
forudos. 

e) Dctle:uones 

Las detlex.ione:s en elementos pan;ial!llCilll: pn:sforzados debe
rán cakJ!ane constderando ~ las e~ de CMga. y la 
..:ond.icíóa de agnetam.Jccw en e&d.a etapa.. 

d) Agnetamíento 

El refuerzo de u:nsióo por flex.ióo debe distribuine adccuada
mcnu: en las zonJLS de ten.sión por tle:uóo. 

7.5 Nntidu de prcstuen<J 

Para evaluar el pn:sfucrto efectivo se tomari.n en cuenta !u 
pert!Jd.oo debidu • las stguie!UQ causu: 

PérdidaJ inmediatas 

Acorunuento el'->tico del =reto 

De. viación de los ~en eletna1!01 ¡nt.ensadoc 
... 

Fne<:tón aa ac<:ro p<>''"II"ÓC> debido a cutVIIWnl 

tntcnc1oru.J o ~uicnW 

Deshurrucnw de los anclajc:s 

Pád idas dif endu 

Flujo pl.útic<> del O()DCA(() 

Coocncci6a del c:oacn:l4 

ReJa }ACión del afucrm en cJ ICCIO 

7 .5.1 Critcr>o. d< naluadóoa de 1M pénlldM d< p._ 
l'ucrw 

En func16a del upo de estru,;tun_ mod&lidodoet .!el prcsfueno 
y grado de precu1ón rcqucndo. se utiliz.art aii""'de los tn:.& 

me todos de esurru~ción de perdidas Indicados en la t.abla que 
Sl¡ue: 

~fetodos pan estimar 
las penlldas de la 
fuen.a de prcsfucrzo 

A Esum<~ción global 

B Esamación indivt
dual 

C Estimación por el 
mc!toóe> de los in
tervalos 

Dcscnpc1ón 

Lu perdidas Je presiue"o "' 
definen como un porcenUJC 
de la fuen.a aplicada por el 
gato 

La.1 pérdidas de presfuerzo 
se evalúan de manera tndiVI· 

dual mediante fórmulas. Las 
contnbuc1ones de cada una de 
ellas se suman pan obtener la 
perdida tou! 

Las perdidas inmediatas se 
calculan con el mttodo de esti

mación indiv1dual. 

Las esumacionea 9e las per
dida. de presfucrw.piferidas"' 
efectúan establcc¡cndo como 
mínimo cualiO ml~rvalos de 
uempo. que toman en cuenLa la 
edad del concreto en la c~al 

ocurre la perdida 

'o, 

El método de esúmación global "' usará unocamente en QSO 

de no tener informacu'>n pua eva!uu las ptrdidas de prcsfue= . 
En elementos prctens.ados se puede suponer que la suma Je 
,.., pérdidas van• entn: 20 y 2.5 por ciento de la fuerz.a aplicada 
por el giiiD. En postcnsados. la surru~ de las perdidas, Sin 
mcluir !u de fri<:<:ión, se puede suponer que vana entre 1 S 
y 20 po< Ciento de la fucn.a apl1cada por el gato. 

Se l<Jmañ el porcentaje de perdidas que proporcione las 
'ond1cione_, mts desfavorables en los elementos tanto 
prctcru.do C<J<UO postcn~o. 

En la r.abla Siguiente se presenta el cnterio d~ selección del 
método de eva.Juación de perd¡d~s pan. et.J¡ftcJOS convencio
nales. 

?reten~ Pasten~ 

Esumación Estimación EsUm<ICión Estimación 

preilmmar dcfiniuva prc:IJmmar definitiva 

A B A e 
'-- -- --
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Las ~rdtdas por fncctón c:n Jcc:ro po~itc:nsadc sr: ba.;;arJn t:n 
..:oc fictentes de f ncc tón por des "tac ton acctdc:ntal ) por ... un a
cura. detenntnado.;; c:J:penmcmalmc:nte. 

A 1 n:s~cto. la ecuactón que .;;¡gue proporctona. en función de 
los coef1c1ente<. mencionado-:;. el valor de la. fuerza. P . que es 
neces.ana lplu.:ar en el gato pJrJ productr una tensión detennt
nada. P, en un punto 'del !endón 

p =P e .. 1 -o .. , 

" ' 

Cuando (KL+a¡.¡) no sea mayor que O.J. el efec!o de la 
p¿rdtda por fncc1ón puede cJlcularse con la C::\prestón 

P 
0 

= P x ( 1 + KL + a¡.¡) 

En lo antc:nor 

K coefic1ente de fricc1ón por desv1adón accidental. 
por meuo de tendón. c:n m'' 

L longnud de !endón desde el euaroo donde se une al 
gJJo ha~t.1 el punto x. en metros 

~ coctictente de friccaón por curvatura 

a camb•o angular !Ol.ll en el perfd del tendón. desde el 
C:J.tremo donde actua el gato hasta el punto x. en 
rad1anes 

e ba.se de los logari!mos na!uralca. 

Para el d1sc:~o prehm•nar de elememos posten~d<le y en 
(ao;;os en los que no se cuente con tnformación del fabn
came. se podrtn emplear los valortS de K y ¡t de 1• l.lbl.a 
qgu¡ente: 

COEFICIENTES DE FlUCCION PAJlA CABLES 
POSTEN.SADOS 

Cobles den <ro de 
una carrusa me-
Li.lica tnyect.ad.a Coeficiente K. 

con lechocl.a. por metro de Coeficiente de 
f armados por longitud curvarun. Jl 

Alambres 0.003 • 0.00~ 0.1~ a 0.2$ 

B arns de alta 
resisLCnCII 0.000] a 0.002 0.08 a 0.30 

Torones de s1ete 
ai&mbres 0.00 13 ¡ 0.006~ 0.13 ¡ 0.2$ 

D~ben lnd1carsc en los planos de d1seño los valore~ de tl'lS 

(Defic,entes de fncc1ón por cur.¡tur.a y por dcsv¡ac1ón 
d!!nLJJ u..ados en el d1~ño. los rangos aceptables par:. ~ 
tul:!rzas produc1da'l por el galo en los cables. y el dcsliz.asruento 
<Sperado en los anci•Jes. 

7.6 Requisitos complementarios 

7 .6.1 Zonas de anclaje 

En vigas con lendones postensados deben uulizarse bloques 
·ex!temos a fin de distnbUlt las fuerzas concentradas de 
presfueno en el anclaje. 

En vigas pre!ensaw se puede pre>eindir de los bloques 
extremos. 

Los bloques extremos deben tener suficiente espacio pan. 
penniur la colocación del acero de presfueno y pan aloJar loo 
di-:;pos¡uvos de anclaje. 

a) Geometrfa 

Preferentemen!e los bloques extremos deben ser tan onchoo 
como el paún más estrecho de la viga. y !ener una longitud 
min1ma •gua! a tres cuaru.. partes del peralte de la v1ga. pero 
no menos de 60 cm. 

b) Refueno 

Pan resistir el esfuerr.o de rupturt debe colocane en Jos 
miembros postensados una pamlla tnruversal fol'llad.a por 
barra venicales y llorizontales con la separu:1ón y cantidad 
recomend•da.• por el fabncante del anclaje, o algún refuer.<a 
equ1valent.e. 

Cuando los recomendaciones del fabricante no sean apticables.l.a 
pamlla debe constar, como mínimo. de barru del número 3, 
colocadas cada 8 cm. centro a centro, en cada dir=lón. 

La pamlla se colean a no mú de 4 cm de la cara interna de 
1• placo de apoyo de anclaje. • 

En lu Zon&J de transferencia de vigas pretmsadas debe 
colocane refuerr.o transversal en fomu y cantidad ta.les que 
evite la aparición de griew de más de 0.1 mm de aocho 
paralelu a los tendo~. 

e) Esfuerzos pennisiblea de apluwnimto en el concreto de 
elementos posteo.sadoc para ediñctos 

El es fu en.o de apluwniento permisible. f,, en el concreto bain 
la acción de la placa de anclaje de los cables de pos tensad 
puede calcular con lu expresiones siguienteS. si la zoru. 
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ancla¡e cumple con los 1ncisos a) y b) anu:nores: 

l. lnmediatamenu: despues del anclaje del cable 

f,=0.8f~ 
A, 

, A -0.2 
L 

Sl.lSf' • 

11. Después que han ocurrido lu ¡Xrdidu dt prcsfuerzo 

~=06 r;/-:? s r; 
L 

donde: 

A, .l.n:a de aplutamiento de la placa de anclaje de los 
cables de posu:nsado 

A, .1n:a de la tigun de mayor tamallo. scmejanu: a A, y 
concéntnca con ella. que puede inscribirs<: en la 
supcrtlclc Jc anclaJe. 

7.6.1 Anclaje del .aro de prt<lueno 

Los torones de preu:nsado de tres o sicu: a'ambres deberán 
e sur adhendos. más al!! de la ·sección crítica, en unalongtrud. 
en cm. no menor que 

o.OI4 rr.- o.67 f..J <1. 

E su. revtsión puede limitanc alu secciones mjs pró~ima.s a 
la.s .zonas de t.r.1nsfcrenc1a del miembro, y en las cu&.les sea 
necesano que se desarrolle la rcsisu:nc11 de disei!o (f• es el 
esfuerzo en el torón cu.ndo se a.Jcahu la reststencta del 
clcmenro y f .... es el presfucrzo efectivo en el torón. ;unbos en 
<g/cm'. <1. es el d1!metro dei!Oit>n, en cm). 

Cuando la adherencia del toróo no scexticodahostael extn:mo 
del elemento y en condJcioacs de scrviciowtWiesfuerzos de 
ten>~ón por flexión ea <.1 COOCI'OID cu La zona pra:ompnnudi.. 
se debe dupi1CM lalooprud de dcsarrollo deltorón ~por la 
fórmula antenor. 

La longuud de deurrollo de &lambn:s lisos de presfuerzo se 
supondrt Je 100 d1~. 

7 .6.3 A od.aja 'f IICOp¡..iores pan pooteDudo 

Los anclajes para tendones adheridos deben desurollar, 
por lo meno:!., el 90 por ctcnto de la resis1cncia máxima de 
los !endones cuando se prucbc:o baJO condición de no 
adhcrc:ne&a, sen que se excedan los corrimientos prev&stos. 
Sin embargo, dichos anclaJes deben ser capaces de desarro
llar la res&stencta mjx.ima especificada de los tendones una 
vez producuJa la adherencia. 

Los acopladores deben colocOlt'C en zonas aprobodas por el 

supcr11sor y en duetos lo surictc:ntcmcntc largos para pcrm111r 
los movmucntos neccsanos. 

Los dl!postuvos de anclaje en la< .. tremas deben protegerse 
pcnnanentc:mcntc contra la corTos&ón . 

7.6.4 Revlsi6a de !011 utnmos con continuidad 

En extremos de elementos prcsforz.ados que posean c1eno 
grado de continuidad, se debe considerar la po<obd1dad de 
que el concreto sujeto a compresión reduzca su capacadad por 
la aplica<:tón de una fuerza de prcsfuerzo en dicha zona. 

7.7 Loas pootmsadas roa tmdooes oo adheridos 

7.7.1 Requlsito.ll"oenles 

Un sisu:m.a de losas de concreto po<1ensaducon presfueno no 
adhcndo consu de ~:~dones no adheridos. anclajes y refuerzo 
adic10naJ a base: de barn.s corrugadas de acero. Lo~ tendones 
no adheridos son alambres o corones de acero cubienos por 
grasa lubricante y resisu:nte a la conmión y forrada. por una 
funda plúnca. t.o. ancla¡es. fij<>.'l y de tensado. están compue.<
tos por una placa de acero dúcttl. por dispoSLuvos que <u¡el<ln 
al tendón y transmiten la tcns&ón a la pla.Q de acerO y por acero 
de confmamienw en la zona adyacente a la placa. El refuerzo 
adicional a base de barru cocrugad.as tiene la fune&ón de 
res1snr el cortante y momento en conex&ones los.a-columna. 
conuolar el agriccanuenw cau~o pot l.u resmcc&ones al 
acortamiento uial y a los c~bios volu~co~ del concreto. 
y de incrementar la ~undancia de la estructura. C·n panicular 
ante cargas Imprevistas.. 

Si se emplean los.as apoyadas en viga.. scdeber.i satisfacer los 
requtsotos aplicables de esl.l sección. 

Si se emplean losas planu apoyadas sobre columnu, la 
estructura deberá tener un 'iistema pnmano reforudo con 
barras COCT\Jgad.as capaz de res1s11r el sismo sin contar con la 
conmbución de la los.¡ mis que en su acc1ón aomo diafragma 
pan. rcsasur cargas en su plano. El .llli.lis1s sisnuco se h.ará con 
los cnu:rios de la sección 7.7.J. Se deberá considerare! efecto 
en la csuuctUra de los momentos debidos al presfuerzo de la 
losa. Luno poc el acC'rurn.icnro elástico como por l&.'i dcfonna
CIOOC:S a largo plazo del concreto. En el diseño de la estructura 
se presW'i atención a eviw que se alcance algún C.'itado límite 
de falla tngil. 

Pan losas apoyadas en vigas, la relación claro mayor-c~pc:~r 
no deberá exceder de SO. Para la...' planas, la relac1ón claro 
mayor-espesor no deberá e:.;ccder de 40. 

Los factores de reducción de f'C:.'\I~tcnciól pan.lo~as po~tcn~ada~ 
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con tendone'i no adhendo". FR (Hr o;;ecc1ón 1 61 o;;(dn de O 8 
para tlextón. Je O M para coname y tors1ón. :' de 0.7 parJ 
Jplao;;tJmu:nto del concreto En el dtseño Je .as Lonas Je 

Jn..:laJt: o;; e u~Jr:i F R :0.7 

7. 7 .l Re> isión de los est.ados Ji mi~ de ra11.u 

aJ Flex16n 

l. Análim 

La~ fuerzas y momentos Internos puerieu obtenerse 
por med1o de métodos reconoctdos de ar.áJists elás
uco. Ante cargas laterak.-; c;c adopwin las hipótesis 
"eñai:JcJac; en la c;c~.:ción 6.). Par.t va;uar los momen
to' c;e debcr.í constderar la '\Ceu·enda de construc
cLún. Loe; momentos de d1se~o ~erán 1¡ iuma de loo; 
momento .. producido' por el acorarmento de la lo"'a 
deb1do al pre,fuerzo. •ncluyendo pérdida< (con fac· 
tor de "arga umtario) y lo< deb1dv< a carga< de 
diseño. 

ll. E.sfucrz.o~ normalc!i> m:.ix1mo y mín1 no 

El e, fuerzo nomt1l promedio deb.do al presfuerzo 
deberá <.<r mayor o 1gual que 9 <¡lcm' e infenor a 
35 <gJcm'. 

11 l. E..sfucrzo en el acero de presfueno 

Se deber~ calcular a panit del equilibno y las 
h1 pótem generalesenune~ad .. en 2. · . l.lomando en 
cuenta la deformación 11Úcial del .aro deb1da ;al 
presfuerzo. S1n embargo. cuando el ptl!sfueno cfcc· 
ti\O. f.~· no es menor que la mlud del esfuerzo 
res•stcntc. f . delxerode presíucrzo. el esfuerzo ( 

• •• puede cJ..iculane como 

r r. - r. + 700 + -·
)()()P. • 

pan losu coa nelac:iona e~ menores 
que 3 S. donde f dcberi ser menor que f y que .. "' (fw .-1200). en k&fcm'. o biea 

r: [ - f .. 700 .. --
.. • 300 P., 

p.:ua lo~" con n:lacioncs claro-<spesor mayores o 
aguales • 3S. dond~ r debed ser menor que. r y 
que U,•2100). en kgicm1. rP 

IV Refuerzo min1mo 

El acero a tenSión. presforz.ado y 11n presforzar. se• 
por lo menos el necesano para que el momcmo 
res1stente de la scccaón sea 1gu.t.l a 1.:! veces su 

momenlo de agne~maento. Los momentos de: 
agnelarruenlo se calcularin con el módulo de rotura 
no reducido. f,. defi01do en 1.4. J. 

V. P~rdidas de presfuerzo 

.. Se revisarán las debidas a las causas descnw en la 
SCCCIÓO 7 .5. 

En las primeras dos losas por encuna de la cimcn· 
<ación no presfon.ada y ea la losa de azotea. se 
dcbcri valuar el cfec1.o de restricciones estructurales 
sobne la pérdida de precompres16n del presfuerzo 
coruiderando varios pooibles anchos efecuvos de 
Josa. 

VI. GC<Jmc!rla de Jos tendones 

La configuración de los tendones deberi ser consis
tente con la di<ltlbución de Jos momenlO< obtenida 
por el ~todo de an.6Jisi< ele¡l<lo. 

El r.dio de curvarura de Jos tendones no deberi • 
menor de 2.4 m. La scparac•óo entre ;alambres. 
!orones o bandu de !orones en una direa:ión no 
deberi ser mayor de ocho veces el espesor de la Josa. 
ru 1 j m. Las desviaciones veruc.a.les en la coloca
ción de loa tendones no deber'-n .. ceder de: 
+1· 6.~ mm para espesores de Josa de hasta. lO cm y 
de +1· 1 cm para Josas con más de 20 cm de espesor. 
Los v&Jores de las tolerancias dcbc.rin cons1deranc 
cuando se dctcnninen los recubnmientos de concre-
1Dparaloo tendooes (v~ 7.7.4 O. Las desviaciones 
horizonta.les debc:riD LeDCJ un radio de curva1Ul11 
núrumo de 7 aL 

b) Corunte • 

l. Se revisari la Jau a fuena conaatc pan ¡., 
condietoncs scr.aladas ea loe iocisoe 1 y 11 de la 
sección 2. J.~ h. Pan conexiones Josa-<:olumna 
intcri~ y extcriora. la fna:ión de momen10 
lr&OSmilido entre Josa y columna por n .. ión se 
considenri como lo es<ablcce la sección 6..5. Se 
dcberi coloc.ar un refuerzo mínimo en la losa como 
el scilalado en 2. 1 .~h. 

El refuerzo tn.nsvcnal de la columna en La unión~ 
la Josa debe cumplir con Jo establecido en 6.2. • 

44 



11. D1mens1onarruento del refuerzo para !lex.1ón 

Se apilcJiá Jo 1ndicado en la secc1ón 6 6. El refuerzo 
por s1smo se determinará a partir del momento de 
diSeño obten1do en el aná.J1s1s descmo en 7.7 J. 
Cuando menos dos de las barras del lecho supcnor 
o tendones de presfuerzo en cada d¡reccJón y todo el 
reiuerzo de inu:gndad esliUcruraJ debcran cruzar el 
micleo de la columna correspondiente. Para co
nexiOnes exteriores en donde el vector de momemo 

se.t paralelo al borde de la losa. se deberá colocar 
refuerzo negativo perpendicular al borde en una 

franJa 1gual a 2c, + c1 cenlr.lda en el contr01de de la 
sección críuca para transm.Jtir a la colurn.ra todo el 
momento que prov1ene de la losa. a menos que el 
borde se d1scñe para rcmtir la torsión. Si el borde de 

la losa...se disc~a para translllJtir por torsión a la 
columna el momento de !alosa, el refuerzo negwvo 
se disUlbuirá en el ancho de la losa tnbutano a la 
~alumna. 

El ro:fuerzo de inu:¡ndad e.liUcturu consisurá al 
menoo de OO. barra. del lecho mfenor eo U. franJa de 
columna de cad.a dirccc1ón que sean conunuas. 
traslapad.iu o ancladas en el apoyo. Loa tendonc3 del 
lecho infenor que pkn por la.s columnas o apoyos 
se consideran cfecnvos p&r.~.cumplitcoo lo antcnor. 
En conc:uonc. interiores el M-ca del refuerzo de 
tn tegnd.ld eouucturíl c:D cada dl=:ciÓO pnnc1p&l 
será ¡J menos 1 gua¡··· 

¡. 

A_,. 0.55wJ,l¡. 

~ 

donde w, eo la earp de di.w:OO d<: le loso pero oo 
menor que OO. vcc.cs U. car¡a mucna de sctVICIO de 
lo losa. 11 ~ L, IOD loo eJ.,. CCDII'O a centro en cada 
d1rcc:cióa pria<ipol • y r es el csfuazo nommal de 

1 
nueooa cW ·1ea0 de IIUI:¡nda<l CS17UC1ural. Pan 
coocllionca <il"l:lonM. el ín:a A. calculAda con U. 
exp<e11ÓIS de arriba oc puede reducir a OO. tercios y, 
pnn OOOC'lli(Mca de~ a la autad. Se debed 
usar el ~Ia)'Qr valor d<: A .. cuando los valoreo 
caJculadoo en una mu.rM dirccctón d1fieran pan 
claros odyacenta. El ita de refuerzo de inu:gnd.ld 
esliUC!Uru se conSiderará corno parte del refuerzo 
calculado pan resuúr U. tleJ.IÓO. 

7. 7 .J S i.sUIDA.'I delooas poo<ttmw! M· coiWDIIU bajo sismo 

L&5 fuerz:u y momcnt01 interno. de discdo pan el SIStema 
pnmmo n:.sastcntc 1 sismo se obtcnd.dode un ant.ltltS slsmico 
de un modelo donde se desprecte la contnbuc16n de la losa 

plana. excepto por su efecto de diafragma. Se usará el valor de 

Q que corresponda a dtcho stnem.t esll'Uctural primano re'\IS· 
teme a s1smo. Se revasará que la cuan tia de refuerzo por rlex.1ón 
no ex. ceda al indtc..ado en 2.1 .lb. LAs difcrcnctu de Jcspla.za
mtcntoscn ntvelesconsccuuvosdcbtdos ¡las fuerzas con.antes 
de entrepiso no deberán e.x.cedcr de 0.006 veces la dtfcrcnct.a 
entre las correspondientes ahuras de los niveles. 

Para diseñar el sistema losa plana· columnas para momen1os 
y 'corunte.s, stgwendo lo es14blec1do en los InCISOS 7.7 2 y 

7. 7 .J. se hará el análisis sismtco de un modelo completo de la 
estructura que incluya las losas planas y su intcracctón con las 
columnas y con el sistema estructural resistente a si~mo. LJs 
losas se modelaran según la secc1ón 6.3: se consiuerarJn lo' 
momentoS de inercia de las secciones de la los.a stn agnctar. Se 
usará un valor de Q=2. L...u diferencias de desplazamientos en 
ntvelesconsa:utivosdebidoalas fuerzas cortantes de entre piS<> 
no deberán exceder do 0.006 vece. la diferenc1a entre las 
corrcspondienleS alturas de 105 niveles. 

Se deberá revisar que no se alcance es lAdo límne de falla frágil 
alguno. en parucular en la concxtón losa<olumna. La losa 
deberá uúsfocer los rcqwsn05 de d1afragma1 de 4.6. 

7. 7 A ReYlsicla de loo aladoe llmltes de serricio 
' 

a) EofueiUII pcnnistbles er, el concreto 

La cantidAd de toroncs y el nivel de prcsfuerzo se dctcmunarán 
de rn.aoc:n que loa esfuerzos a compresw>n y tei1s1ón en el 
concrelO no excedan de los valores del 1nciso 7.4 para c3rga~ 
muau y viva de scrv1cw:>. :\ 

b) Eofuerz.oo pcrmisibla en el acero de presfuerzo 

Desputs delancloje del tendón 0.70 f. 

e) Dctle:uoocs 

Las deflcx.ioncs en looas postens.adas deberán calcularse para 
carga viva según SU disU1buCIÓf1 mas deofavo¡;able (detlexto
na tnmcdillU) y para carga 'IOSU:n•d.iu tncchas difendas). 
Pan calcular las tlectw <tifendas. sólo se considerará la carga 
sosu:nid.o en exceso 1 la equ11ibroda po< el poswuado. 

d) Agrietamiento 

En regiones de momento posiuvo, cuando el esfuerzoatenStón 
en el concreto en cond1cion~ de servicio (después de consadc· 
rar lu pérdidas de presfuerzo) sea mayor que 0.5 f7; se 
colocará un área mlnima de refuerzo corrugodo adhendo 

1guaJ 1 

N, 
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dunt.le N~'" lJ fuerza J tl!n,•un en d concreco Jc:b•Jo J ,::..~rg:as 

muerta y "'•"a Je ,c:n:c1o En e'itJ elpre'iH)n ~~ t:\tueno 
nnmm:..~l de tluem:1J f no Jeber:i 'er mJ)Or de J 200 k!:!:lt.:m.: 
E! relueno tc:nJrJ un~ lungnud m1mma de un terciO dei claro 
ltbr~ y debcr:i ,er ~.:entrado en la reg16n de momento poc;n¡vo 
S!! lleber.i ~:alocar lo mj.-.. ¡,:ere ano a la fibra extrema a ten..,Jón 
:--'e Jebcd tl!,tnbu•r umturmemente ..,obre la zona a tens1ón 
pn.·~:nmpnm•da Se aplu .. Jdn la'i d•spo..,iCIOne~ ..,obre ..,epara
¡.;¡l)n máx1ma (,k J 10. 

En l\IO.l:'i Je momento negativo ..,obre las columna..., se colocará 
un:.1 <Jn:a min1ma Je •. u . .: ero adhendo "''" presforzar en amba.'i 
J¡rc:t.:c!Une:'\ •¡;.ual :.1 

A,; IJ.00075hl 

par:~ !osa., que tr.IbaJan en do, drrecc•one~. donde 1 e~ la 
longitud del t.:laro en IJ Jueccaón paralela a la del retuerzo 
cJkuiJdo y med1do ue>ue el centro del daro a cada la.Jo de la 
umexHm. y he' el c:,pe,or de la l~.a. e igual a 

A,= 0.004 A 

para lo,a5 que trJb;:JJBn en una direcciOo. donde A e' el área de 
la o;;et.:Liun lr.:J.n..,ver~l cumprenJ1da entre la cara a len.\ión por 
Oexujn de la lu.-..a y el cemro de gravedad de la ~cción 
completa. El a<.:ero 'C d1..,tnbuir.i denlrn de una fr.J.nja hm1~da 

ror línea' a 1 5h medii.Ja~ de~de la:'i caras de la columna. Al 
meno" se colocar.ín cu;.¡tru b;.¡rra~ en c¡da direccJón e!\paciada.s 
no má:'i de JO cm. La, b..1rn~ Jeber:in extende~ de la..'\.~as 
Je apoyo una J!'aanc1a mímma •gua! a un 1e.1to del daro hb~. 

Cu;Jndo 'e ~on,.truy:w la' lu-..a' po'lenuda.s en vanos U'2n10S. 

o;;e ernple:uan ..,epar;J\.:Ionc:' lemporales cuya anchura deberá 
,er o;;utic1en1~ p:1f';l po'tcn,.u J.o, rendon.e-. En estas ~pa.rx:¡o

ne' "e debed coloc.J.I retue.rzo pM"a re~nur los momcn1us y 
Cl.lnJntes que ocumrillll como si ~ Josa fucn conunua. El 
J. cero o;; e anclará en las losas a ambos lados de dicha s.rparac1ón 
de acuerdo con los ""lui.,tos de 3.1 que """' aplicabiC"- u 
'leparacJon se cemui mcd.iante la colocación de concreto con 
las miSmas caracterl.ucu que el ern¡>leado en la lou.. 

En zonA! adyacente< a m u,. de concreto, el Me2 del rcfuerw 
paralelo a los mura. scr.i 0.00 1 ~ veces el Me2 de la losa. 
cJiculada 'Obrc un terc1o del claro tran..,enaJ. U. batrl.'l se 
¡,;olocar.in JltemJd.amente en el lecho ..,upcnot e 10fenor a'un.a 
..,cparac•ón de l 5h. 

En t.ableros de esquma y de bonlc:, y cuando los tendones se 
concentren en banda~. ~ deberá colocar en el lecho mfenor 
rduerzo adhendo no pr"'forzado perpendicular al borde cuya 
;ireJ 10er:S •gual 3 

A ; 10.001~ • 0.5p )hl 
' r 

pero no menor que O 0005hl. L• longuud de I:Í..S barras l<rá 
tguJI JI c!Jro en la dm:cc1Ón de JnaJis1s. 

e 1 Corro-;1ón 

Los tendones no adheridos est.lrán complet.1mentc recubiertos 
por un matenal idón<o que asegure su protecCIÓn contra la 
corroSión. La funda d<berá ser conunua en toda la longuud no 
adhenda. deberá pn:ventr la penelr.leión de pasta de cemento 
y deberá ser resistente al maneJo durante la consLrucc¡ón. Las 
zonas de anclaje deberán protegerse comra la COfTOS IÓn me
dianre di5posilivos probadO:'t o materiales que garan11cen d1cha 
protección. Si se emplean concretos o monc:ros fluados. estos 
deber.in estar libres de cloruros. 

f) Resist.enc1a al fuego · 

El recubnm1ento mínimo sobn: loo t.endollC$ poste~ será 
2 cm para cualquiCI" tipo de edilicio. 

1.1.5 ZoiUIS de ancl.lje 

la.< zona.< de anclaje deber.in resistir la máx1ma fuera aplica
da durante el tensado. El esfuerw permiSible de aplaswrucnto 
en el concreto será el indicado en el IOCJSO 7 .6.1 cuando han 

ocumdo Lu pérdidas de pn:sfuerz.o. 

Para resistir las fuerns de tensión que ocurren odelaote del 
ancla¡e en la din:cción del "'pelO< de la 1054. se deberá usar 
cuando mcnoo dos bamu del No. 3 para cada ancl1je colocadas 
a una dist.ancaa de I . .Sh adelante del anclaJe:. La s.epancaón no· 
dc:berá exceder de JO cm ni 24 vece .... el diámetro de la.\ barras. 
El refuerzo se debcri anclu cerca de las caras de la los.a con 
ganchos estiodar. Se debcri proveer refuerzo en el plano de la 
lo'>a. perpendicular al eje del monocon)n. pan. res1sUr las 
fucrus de. ten.tOión en el plano de la losa a lo largo del borde de 
la lO<\&. Cuando menos "' colocar.i.a dos barras par.alelas al 
borde de la losa inmcdiatament.e adclmte de los anclajes: las 
barns debcr.in incluir a todos los anclaj.,. odyacent.,.. El 
refuerzo se colocari urit>a y abajo del plano de los tendon.,.. 
Además se colocar.i n:fucrzo para tomar las fuerz.¡s delante de 
los anclajes: es1e rcfuerm se dutribui..r.l. sobn: la longtrud de la 
zona de anclaje. Se deberi colocar ocro par de bamu paralelo 
al borde de la losa a una distancia desde los anclajes igual a la 
nut.ad de la separacióo entre tendones. Estas bamu deberán 
extenderse más all6 del último tendón con wu di.sWicaa tgual 
a la longitud de desanoUo de las barns . 

8. CONCRETO PllEFABRlCADO 

U. e.tnlcturas pn:fab<icadas se diseñarin con los" miSmos 
cntn:rios empleados p.-. estructuras colad.u en el lugar. 
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ten1endo en cuenta. además. las condtctoncs de carga que 
\e presenten desde la fabncac1ón imc1al de los elcmcn· 
ws ha..st.a la temunac1ón de la estructura (vea.se 11.5). a.sí 
como las condiCIOnes de restr1cción que den las conex1<r 
nes. 

Las cone>iones se dtseñarán de modo que el grado de restric· 
ción que proporciOnen esté de acuerdo con lo supuesto en 
el a.na.lisis de la eurucrura. l..a resistencia de una coneuón a 
cada fuerz.a y momento anremos que deba transnutir no será 
menor que 1.3 veces el valor de diseño de dicha acción 
interna. 

Al detallar las conexiones deben preverse lu tolerancias y 
holgwas ncccsanas para la manufacnu11 y el moota¡c. 

8.2 E.structuraa pN(abrkad .. 

Las estructuras prefabricadas se disc!Után por sismo con un 
factor Q = Z: sus conex10ne3 cumplirán con los RqUisitos de 
eSie capitulo. El Dcparumcnto del Disuno Federal podrá 
autorizare! uso de Q =J. cuando se dcmucw.: a su satufacción 
que el d1scño y el procedimientocorutrucuvú de lu concxi" 
ne5 lo JUSUfican; en este caso, el resto de la esuuctu.n debcri 
cumplu con la.s dupos~etoncs del capítulo~-

En marcos formados por elementos pref abricadot "' 'defiDc 
como nudo aquella parte de lA column.a cornpn:.-.iida en el 
peralte de las vigo..s que Ueg;ui"a eUa. 

'·. 
La coneuón entre elementoii;, prefabricados Vlp-columna 
puede efccru.anc en lo..s zon;u odyiCCtltC al nudo o alejadas del 
rrusmo. en ambos casos se deberán cumplir loe requi:sitol 
S18UIC:ntc:S. 

L• resisu:nct"- f' . del coouew empleado CD !u 
' conc1..1ones entre elemcntoe prcfa.bncodos dcbcri 

ser al .mcnoo t¡ual a la maya' que tenga.o loa 
elementos que se aJOCCUIL 

El ocero de rdueao Jocaljnoo cztlu CXJOCXÍOOCS de 
elemeatoe ¡nfabncadoo, ""l"""do pan tnnsmitir 
esfuCTZ.OO <le t=ax. o comprcliÓCI. deber.i ser de 
g.-.do no mayor que d 42. 

En las ccncxioiiCI se debcrin colocar estriba& de 
conftnaaucnto ( venicala y candas) en una 
can~ tal que asegure la resisu:ncia de la co
nu:ión. 

Lu conexiOnes deberín. ser capaces de tnnsmitir 
todu tu fuc:ru..s y momentos que se pre3.Cnt.n en los 
curemos de cada una de las pacu.s que unen, con el 
factor de incn::meoto scJ\i.l.ado ea 8.1. 

En las conexiones \.e dcbcri asegurar la tran~masaon 
adecuada de lo\ esfuerzos de compresaón. 

Cada dueto que a1raviesa un nudo debed. ser ¡J 

menos dos diámetros mayor que la ba.rTa que conue
ne y se rellenará con lechada que se compactará de 
modo que asegure: la COC"T'a;ta adherencia de la.s 
barras. 

Las superficies de los eJcmen1os prcfabncados que 
forman parte de la concx1ón deberán 1encr un aca· 
bada ru¡oso de S mm de espesor: estas supcrtictcs 
se limpaa.rin y se saturarán de agua cuando menos 2-' 
horas anu:s de colar la cone<tón. En el colado de la 
conexióo se inc\uará un admvo CSlabtliliz.ador de 
volumen. 

Al revisar loa cxtn:mos de las vigas prefabncadas 
preu:nsad.as su)dOI a momentos ncpuvos, debe
rá tomanc en cuenta la reducctón de la capacidid del 
concre1o a compresión dcbada al efecto del 
prcsfucrw. 

En los elementos prefabric.OO. de ~;ón com
puesta se aplicarán los requtsuos de 4. (S. 

.;¡ 

9. CONCJlETO SIMPL!: 

U LIDa.itiÓl a .. ... 
No se pcrmiu: elementos de concreto simple cuy'~ longttud 
c•ccda de 1.50 m. salvo que malianu: oditi-vos se dl;mtnuyala 
coaQ'aCC:tón o que existan comprc.s1oncs permanenteS ca~ccs 
de impedir su •gncwniento o que se dcsprecte el!nbojo del 
concrew en esa d~1ón. 

9.2 Eat.Ja- de dbdo 

Ull esfucrz.os calculados bajo cargas de diseño (ya multtplica
du por el (1ICUll' de C&rJI), sup<l!licndo comportamiento 
clá.uico no cxc:cdcrú a loa vale<es stgutcntes, donde F 1 vale 
0.6~ en todos los casos: • 

Compresióc por flexión 

Tensión por flexión (véase 1.4.1 e) 

Comp<aióc axial 

ff ' O. 7 f o (: [ l - ( 32ti ) ] 

1.2 F, f~ 

Cortante. como mcdlda de la tcn~ión diagonal en 
elcmcnlos iilllgoslos que uaba.,te:n en una dllcCCIÓn 
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Curunte. como med1da de: la t~ns10n J¡agonal ~..:uan· 
Jo el elem~nto trabaJ~ en des direcc10ne:o; y l.1 falla 
c;ea conn:a '! p1ram1dal alrededor de: la ~.:arga ty es la 
relaCión emre la d•mens1ón menor de la lona c:uga
Ja y la mayor! 

( 0.5 +y) F,jf~ S F,,J!'! 

10. CONCRETO LIGERO 

10.1 Rrqui.sitoS grn•ralts 

En C"-l4.' nonna..., .-.e enuende por concreto ligero aquel cuyo 
¡x ... o v<1lumCtncu c:n estado fresco e~ inferior a 1.9 lfm '. 

SOlo 'e permne el u ....a de concreto hgero en elemento"' "-CCUn· 

d . .Hio' Su u'o en e lemcntoc; pnnc •paJes de e:'\tru~turJc; rcqu•cre 
Jc !J .Jutunuc•ún e ... pc:c1al del Departamento del Ot:'\LIHO 
Feder JI. 

En el J1seño de elementos esuucturaJes de concrelO ligero \On 

Jpl•c:Ib\e.., lo.., cruenos pan concreto de peso normal con laa 
moJ•r.cJcJunec; que aquí c;e e su pulan. 

Se c;upondr:l que un elemento de ~oncreto hg_ero reforzado 
alean u c;u rcs•stencaa a fleux:ompresión cuando la defonn.;a
CIOn unu;,na Jd concreto es 0.003 EJE¡. donde E~ E,_ son. 
re,.pcctn .mlCnte. Jos módulos de eluucu:lad de 1 concreto de 
pc"o nonnal cl-.sc 1 y ligero de 110~ resis.&.encL&. 

En las fórmulas relactonada..s con el cálculo de n:stSt.en
c¡as. Jpl!cables a concreto de peso normal. se sustJtwnl 0.5 f~ 
en lugar de m siendo f: en kglcm'. la resistencta norrunal 
a tcns1ón ind1recta obtenida de JCuenlo con 1.4.1c) ¡:ar1 

concreto clase 2 El vakK de r ~ que se u.se no debe ser 
mayor que 1 5-fT!. Si DO se col'l'XC ( ~ se supoodrá igual 1 

0.9 ;ff 

No c;on aplacables las fónnulu de peraltes mínimos que en 
elementos de peso norm.ai pcmuten om.JUI el cálculo de 
dcfle:uoncs. 

El módulo de cla5tJCid.ad del concreto ligero se detcmunari 
et.pcnmcnt.a.imente. con un minuno de S.CIS pruebas pan cada 
resistenCia y cada. llpo de agregado. 

10.2 Requisito> complem•nt.orioo 

El refu•rzo por cambios volumttric;os que se e>llpula en 3.10 

c;er;i ooligatono en toda JJrecctón en que la dimensuin de :.m 
<!lememo eslructural. en mc:IIOs, exceda de 

0.75 f,Jr; 

y la.~ cuamias requcndas en ese &nciso se mcremcni.Mán en la 
relactón 

El esfuerzo T. se define en 1.4.1c. 

El refuerzo no se doblar.i con un radio menor que 3~ "[ por 
el daámetro de la barra doblada ni meoor que el que señile la 

respectiva nonna NOM. de las mdicad.u en 1.4.2. para la 

prueba de doblado. 

Si se desconoce T. se sustituirá por 1.2jf. en las expresiones 
de este inciso. 

11. CONSTRUCCION 

11.1 Cimbra 

11.1.1 Dlspooidones &merales 

Toda cimbra se consttuiri de manera que resista las 
acciona a que pueda esw sujeta durante la consll\Jcciór 
incluyendo las fuerza.s causadas por la compactación 
vibrado del concreto. Debe ser lo suficentemente rigida 
paca cv1ur movimientos y defonnaciones excesivos. En su 
geo""'trta se incluirán las contnflcchas presentas en el 
proyeao. 

Inmediatamente antes del colado deben limpiarse los 
moldes cuitiadooaml:ntc. Si es nccc:sarío se dejarin regastrOS 
en la cimbra pan facWw su limpieza. La cambn de madera 
o de al¡Un 01r0 material absorbente debe esw húmeda 
durante un periodo rrunimo de dos hons antes del colado. Se 
re<:omien<la cubrir los moldes con algún lubncante para 
prote¡¡erloo y facilitar el d.escunbndo. • 

11.1.2 Dadmbndo 

Todos los elementos esu-ucturales deben permanecer 
cimbrados el tiempo necesario para que el concretO alea··:: la 
re>ast.cncia suficiente pan. sopocur su peso propio as 
carp.s que actúen durante la construcción. as( com. n 
evu.u que las deflexiones sob~pasen los valores f _Jos 
en el Titulo V1 del Re¡¡lamcntO. 

ll.lAcav 

El acero d• refuerzo y especialmente el de presfuerzo y ' 
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ducto<s de po~tensado deben protegerse durante su r.ran5· 

pone. maneJO y almacenamtento. 

lnmedJat.amenre antes de su coloc.Kión se rcv1sar.ique el acero 

no haya su indo algún <Wio. en especial. después de un largo 

pe nodo de almacenamiento. Si se juzga necesano, se realiza~ 
ra.n ensa)'eS en el acero dudoso. 

Al efectuar el colado el acero debe estar exento de 

grasa:~, aceite:~. p1ncuras. polvo, tierra., oxtdación excesiva 
y cualqu¡er sustanc¡a que reduzca su adherencia con el 
concreta. 

No deben doblarse barra.! parcialmente ahogados en concreto, 
a m<: nos que se tomen la.s rned.Jd.a! pan evitar que se dañe el 
concreto vecano. 

Todas los dobleces se twin en frío, excepto cuando el 
Corresponsable en Segwi.ad Estructural. o el Director Res· 
ponsable de Obra. cuando no se requiel"ii de Com:sponsable, 
permtt.a calentam.iemo. pero no se u:tmiur.i '-JUC la tcmpcraru.n 
del acero \e eleve a má.s de la que COCll:Spondc a un color COJO 
ca fe ( aproxun~wnente ~JO"C) si oo c:3á tn:.od> en frio. ni a 
mas de -lúO"C en cuo contnrio. No se penrulinl que el 
enfrianucnto sea rápido. 

Los tendones de presfuerro que presenten al¡ún doblez coo
centr.ldo oo se deben tnW de enden:ur, sino que se rechaza
rán. 

El acero debe su¡eune en su sitio coa amamos de alambre, 
silletas y scpandores, de re:i1's.encia y ea nd.mcro suticiclue 
pan 1mpcdu movimientos dúnnte ei'é:olado. 

Antes de colar debe comprobarse que todo el acero se ha 
colocado en su stuo de acuerdo con kll pLano. estructurales y 
que s.c encuenl..r.l corrccwncntc sujeto.. 

Coouol en la obn 

El acero de re fuerzo otdíDari<> se ~al control si guicnte. 

por lo que se reficn: .U C~U~~Pl.imicntG O. la respecliva nocma 
NOM. 

Para cada tipo de barns (laminadas en caliente o torcidu cn 
frie¡ >e procederá como sigue; 

De cado lote de 1 O tonelada> o fraa: ión, (onnado poc barru 
de una rnuma marca. un mismo ¡ndo, un mumo d1imctro 
y com:spondtent.es a una misma rerneoa de cada proveedor, se 
toman un espéc1mcn pll"ii ensaye de tenaión y uno pan 
en..ye de doblado, que no sean de los exttclllO$ de barru 

complela.s; las corrug.aclone~ "e p<x.irjn rev1sJr ~n uno 
de dtdW'\ C'ipecimcnes. Si atgun I!SpCctmen preo;.cntJ Jc · 

fectos supcrtictalcs. puede dc:..,cartan.e y susl•lutr~ por 
ouo. 

Cada l01e definido según el parnfo an1enor debe quedar 

pcrfectamenu: adenuflcado y no 'iC uulizará en Unlo no ~ 

acepte su empleo con base en re,ultados de los en.<aye.<. E.sto< 

se realiz.anln de acuerdo con la norma NOM B 172. S1 el 

porcenta¡e de alargamiento de algún espectmen en la prueba 

de tcns1ón es menor que el especificado en la nonna NOM 
respecuva y, además. alguna pane de la fractura queda fuera 
del tercio medio de la longitud calibrada, se pc:rmlllr3 repcur 

. la prueba. 

En sustituctón del control en óbra. el Com:spons•ble en 
Segundad E.structul"iil, o el Director Responsable de Obra. 
ctw>do no se requiera Com:spons.able, podrá adm111r lo 
garanúa escnta del fabricmtc de que el acero cumple con la. 
norma correspondiente; en su caso. definirá la fOf'TN de revtsv 
que se cumplan los requ,suos aUicton.¡Je:\ pan el Kero, 
establecidas en ~.1. 

ll.J CODCftf.O 

ll.J.l Mat.eriala componeates ·' '• 

Lo calidad y propoo:ionco de los materiales componentes del 
concn:w senln tales que se logren lo resistencta. ng1dez y 
dunbllidad necesarli.S. '·' 

la calidad de todos los matenalcs componente! del 
concrao dcberi venfic.ane anleS del inacto de la obr.a y 
Lambaén cundo eJJ.isu. ~pecha de Qmblo en las caractcri~
uca.s de los mumos o haya cambio de las fuentes de o;;um1~ 
nisuo. Esta verificación de calidad se realiunl • p.nir de 
mucstru tomad.u del sitio de sumanistro o del almacén del 
productor de concreto. El Com:sponsable en Segundad 
E.slnlctunl, o el Dila:ulr Responsable de Obl"ii cuando no 
se requiera CorTcs¡>onsable. en lugar de qta venficaetón 
podnl adnutir lo gannUa del (obriantc del concrelo de que 

los malertales fueron ensayados en un laboratorto 
outonzado poc el SiSICma Nac1onal de Acred1tamiento de 
lAboratorios de l'nleba (S!NALP), y que cumplen con 

los requisitos establecidas en 1.4.1 y los que a conunuac1ón 
se Indican; pero en e<te ca.'IO tamb1én podnl ordenor la 
venficación de la calidad de los materoales cuando lo 

juz¡ue proccdcnU:. 

Loa l!lllCriales pétn:os.grava y arena. debenlncumpltrcon lo• 

reqwsitos de lo norma NOM C ·111. con las SI SU lentes mod1· 

ficacioncs y adiciones; 
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PROPIEDAD 
CmKRETO 

CLASE 1 

l·~·t:ll~o.t...:nte \oiumt:m~o 

J..: IJ :;r.J-. ..J. mtn.nuJ 1)_20 

\LJtt:rtJ! m..í, lino que 

IJ mJIIa 1' O 075 1 :"o. 200) 
en IJ Jrena. porcc:ntaje mcb. 

<n pe'o 1 '>;QM C OR4). 15 

Cllntr:Jl.:t.:IÓn lineal Ue lo(i 
(inv~ ( pao;an la malla No. 40) 
Jc: IJ Jren:J y I.J ~rJVJ. ~n \..1 
prt'pufLIOO t:O L!UC ¿,(J'i 

1ntervu~nen c:n el ~om:reto, 

.l p...1n1r del lirnlle llqun.Jo. 

pnrcc:ni.JJC: m.ix.tmo 2 

:. Sí"~C RETO 

Cl.·\SE 2 

15 

3 

En ;..¡Jtctun a la lrecuencta de vcnficacJOn e~llpulada par:~ todo~ 
lo' rn:Jtt:nJk' t.:omp()nente" .1.\ pnnc1pto de e~lc tm.:tso, lo~ 

rcljut,t!th ..:'pet..tJic' prct..edente" dcb<er:ín venftCar!loc cuan
Jn meno' una ve¿ por me' par,¡ el cor.creto cla~ l. 

l0' limnc' ~:nrrepumJ¡ente~ J ~'to.¡ requ1~ito" espcctaleo; 
puc:úcn muJ¡(J~.Jr'ic:: '' c::l (Jbncanu: Jel cvncreto ~emue~

tr .1. u m pruchJo:. reahLadato en un !:ItorJtona acred1tado 
¡:-.1r el SINALP. t..¡uc: ¡,;un lo' nuevo, valore'\ se obtiene 
(Oncreto y u e cumpla con el rc:qut.c.ito de módulo Jc: c:lasuci· 
dad c:qabkcH.Jo en 1\.J 4. En tal ¡,:a.'\.0, lo .• nuevoo;; límues 
-.c:r..~n lo" Ljue "C: ..1pltquen en IJ venfic:~ción de: C:'\tO~ requi
'>llll\ r.Jr:J lu.-. J!;!rc:gaJu, e<;pccifteJmentc: cun,iJc:rJd05 en 
LltLhJ,<; ~rueba..'i. 

ll.J.1 Elabo....:ión del concreto. 

El ¡,:uncreto podri. ser dostfKado en una planu central y 
tr .Jn\portado a la obra en camiones revolvedor-e~. o do.c.iricado 
~ mezclado en una planta ce.nual y tn.nspor.ado a la obn. en 
r.:Jmtonc:s ag1udon:s. o btcn podri ~ elat'oorado dtrc:¡,:umc:nle 
en !J obra. en todos \oac.asos dcbreri. cumplir con los rc:qu1iitos 
de c:taboración que aquí ~ andiaA. 

El concretO c!a.sc: l. prc:fl"tCzclado o hecho en obra. deberá ser 
elaborado en una planta Jcdos1ftc.acaón y mezclado de acuerdo 
(On los requt!lottos Je e\;aboractón e.sublec•dos en la norma 
NOM C.l55. 

El \:"oncn::to cla.;;c ~-.,. c:o; pr~mezclado, dcbcri QUSfacer los 
requ1<;1t0\ Je elaboracuJn de 13. mc:nc10nada norma NOM C-
155 S1 es hecho en obrn. podrá ser dosoficado en pew o en 
volumen. pero deberá llitr mezclado en una revolvedora mccá· 
ntea YJ que no (,C perm111rá la mezcla manual de: concreto 
eslructurJ.I. 

ll.J.J Rrqutsilos y control del cuncrrto rrcsco. 

Al (on¡,:reto ~n e.-.tado fresco. Jnte~ de .,u ~olocac1ón c:n las 
Cimbra,. 'e le harán pruebas para V<nftcar que cumple c1 
requ1c-.1tos de: revemm1ento y peso volumetnco. Estas pn 
.-.e realizad.n al concreto muestreado en obra. con las \1gu1en· 
te.-. frecuenctJ.s como mímmo: 

Prueba y Concreto clase Concreto clase 2 
me todo 

Revenimien10 Una vez por cada Una vez por ca<.la 
(NOM C·l56l entrega. sa es entrega. si es 

premc:zclado. premezclado. 
U na vez por cada U na vez por c:ada 5 
revoltura.. si es revolturas. si es 
hecho en obra. hecho en obra. 

Pe~o volumétrico Un.a vez por cada U na vez por cada 
(NOM C·l62) día de colado. pero día de colado. pero 

no menos de no mell05 de 
una vez por cada una vez por cada 
20 m' de concreto. 40 m'. 

El revenimiento scé.l el mrnimo requerido para que el concreto 
nuya a travé• de las barras de refuerzo y para que pueda 
bombear>e en su C»>, as{ como para lograr un aspecto 
satisfactorio. El revenimiento nommal de los concretos no será 
mayor de 12 cm. Pan penruúr la colocac1ón del concre• 
cond1c1ones dificiles. o para que pueda s.er bombea( 
autonz.a aumentar el revenmuenw norrunaJ ha.sta un máx. .J 

de 18 cm. mediante el uso de adiuvo superfluidiftcante. de 
manera que no se incremente el contenado umt.ano de agua: 
en tal caso, la verilic.acaón del revemmaento se reaJizar.i en la 
obn an~ y después de incorporar el aditivo superflu1dtficante. 
companndo con 101 valore.> nominales de 12 y 18 cm ~npec· 
u vamente; las demÁS proptedadcs. incluyendo las del concreto 
endurc:c1do. o;.c detcnrunarirt en muesa-a.s que ya incluy;an 
d1cho JdiUvo. 

El Co..,.,•ponsable en Segundad Estrucmr.al. o el Director 
Responsable de Obra ciWldo no se requtera 'Co..,.,sponsable. 
podrá autonz.ar la incorporación del aditivo superfluidificanre 
en la planta de premczclado pa.r.~. cumplir con revenurucntos 
nominales mayores de 12 cm y cst.ará facultado para inspeccio
nar La! opcrac1óo en la planta cuando lo juz¡ue procedente. 

Si el concreto es p~mczclado y se sune con un reveninuento 
nominal mayor de l2 cm. deberi. or,cr entregado con un 
comprobante de incorporación del aditivo en planta; en la obra 
"" medir' el revenimiento para compararlo con el nominal 
máximo de 18 cm. 

Para que el concreto cumpla con el requisito de ~vcnimicnto, 
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su valor determinado deberá concordM con el norrunal espc
..;:¡ficado. con las s¡gu1entcs tolcn.ncJas: 

Rcve:nurucnto norrunaJ. cm 

menor de S 
de 5 a 10 

mayor de 10 

Tolerancia. cm 

% 1.5 
% 2.5 
% 3.5 

E.sw tolerancias tamb1~n sc aptican a los valores nominales 
m.Wmos de 12 y 18 cm. 

Pan que el concreto cumpla con el requiSitO de peso 
volumtmco en esudo fresco, su valor determinado deberá 
scr m.ayor de 2200 kglm' pan el concreto clase 1, y no menor 
de 1900 kglm' para el concreto clasc 2. 

La calidad del conc= endurcc1<lo se vcriñcari mediante 
pruebas de rcsJstencJa a compresión en cJiindros clabor.idos, 
curados y probados de acuerdo con las normas NOM C 160 y 
NOM C 83, en un labontorio acrediudo por el S!NALP. 

Cuando la mezcla de conaeto se discilc para obu:ocr la 
=oc•• ~pcc•ficad.a a.l4 dlu, lu ¡nucbas anteriore.s se 
cfcau.ará.n a esa edad; de. io cootnno, w prucba.s debcrin 
cfccnan.c a la. 28 dJas de ·i:dad_ 

P~ ven flcar la resist.c:nca~ a compresión de coocn:::to de tu 
DllSmu. e&raetCJÍSUcal. y ruvcl de rc:s.i.stencia. se tolll&li como 
mínimo una mucscra porc.dadfade·co\.odo, pero al mcnoo una 
por oda cuarcn~ mcU'OI cUbicoa.; un cm~. u el cooc:n::w 
se emplc.& pan el colado de ooiumn&.., se tomari por lo mcnoo 
uoa rnue.s.u-a por cada diez mcaos cúbicos. 

De cada mucstn se elabontin y CZIIIyarin al menos dos 
Cilindros; se cnLI:1ldcri pcx n::sistc.Dcia de una mucstn el 
promcd.Jo de 1.aa rc:suuociu de lotc.ililldroo que se e laboren de 
ella. · 

Pan el COOCidD claM l, ,. odmitiri que la n:siStencia del 

coocn:<o cumple """' la rcaiatalell apcclfic.>d&. f ;. si 
OlDgun.l mueo(n da una rcaiata>eia inferior a f,' • )5 k¡/cm1, 

y, ~"los promcdiao de =Uu:nc1a de todos los con¡un
tos de tres rnu~tra.s coru.ecuti vu. pc:rtenCCICDta o no &J ausmo 
día de colado. no son menores qu.c r:. 
Pan el concn:to clase 2, se admitid que la resistencia del 
concreto cumple con la raisu:ncia espcctficada f' ,si mn¡una 
muescra da una resisu:nCia inferior a('- 50 k¡icml ,y, además, 

' SI los promedios de re>ISU:ncia de todos los conjun<os de treo 
muesll"U consc:utivu~ pcnenecu~ntcs o no aJ rrusmo dfa de 
colado, no son menores que r;. l7 k&fcm'. 

Si sólo sc cuenta con dos mue,tru. el promedio de \a.s 
resislcnctas de ¿mbas no s.er.i mf~nor a f.". 1 J kg¡cm; para 

~.:oncreto clase l. m a f ~·- 28 kg./cm~. para clase 2. JdemJS Je 
cumpltrcon el rcspccuvo n:quasuoconccmaentc a las muestras 
tomadas una por una. 

Cuando el concreto no cumpla con el rcquasno de rcststencaa. 
el Com:sponsable en Segundad EstructuraL o el D•rector 
Responsable de Obn. cuando no sc requ~tra Com:•ponsable, 
tomará¡.., medidas conducentes a garantizar la o;cgundad de 

la estructUr.l. Esw medidas eswán ba.sada.s pnnc1palmente 
en el buen entena de los responsables mcnctonados. como 
fac<ores de ju1c1o deben considerarse. entre ouos. el tipo de 
elemento en que no se aJcanzó el nivel de rcs1stencta espcct
ticado, el monto del dtficit de resistencia y el numero de 
mu~tru o grupos de el!.., que no cumplieron. En oca.s1ones 
debe rev1~ el proyecto estructUral a fin de conSiderar la 
posibilidad de que la re.istcnc1a que se obtuvo sea sutic1ente. 

Si subsiste la duda sobre la scguridad de la atrucrura se 
podrin extraer y ensayar corazones, de acuerdo con la no~ 
NOM C 169, del concreto en la zona representada por los 
cilindros que no cumplieron. Se probarán tn:s corazones por 
cada incumplimiento con la calidad especificada. u hu
medad de los coruoncs o! probarse debe ;.¡'r repre-.nta
tiva de la que ten ¡a la estructura en condicionl:s de serv1c1o. 

n 

El coocrcto cloue 1 repr-c.cnudo por los corazones sc conside
rari adecuado si el promedio de ¡._. resiSU:nclas de los tres 
c:orazoncs a mayor o igual que 0.83 ( ,· y la rcsistenc~a de 
n•naún coruón es menor que O. 73 f ;. El concreto clase 2 
representado por los corazones se consideran. Adecuado sa el 
~o de lu resistenciu de los tn::s corazones es mayor o 
i¡ual que 0.80 r; y la r=su:nc1a de n1ngún camón es menor 
que O. 70 f ;. Para comprobar que los apccimencs se extn¡eron 
y ensayarun corrccu.mentc, se penni~ probar nucYos corazo
nes de las zonas rcpn:sentadas por aquellos que hayan dado 
raistcnci.u crrá.tica.s. Si la n:sastencia de los corazones 
cnuyados no cumple con el cnu:no de aceptación que sc ha 
dcscnto, el responsable en cuestión nuevamente debe dcc1d1r 
a su JUICIO y responsabilidad las medidas que han de tomanc. 
Puede optar por reforzar la estrucru..-.. hasta tograr la remu:n
cia ncc;;:c::s.ari.a o ra:urrir a ruJizar pruebas de carga (an.iculos 
239 y 2~ del Reglamento) en elementos no desunados a 
restsur s1smo, u ordenar la dcmolicaón de la zona de n:sistencta 
esca.s.a.. etc. Si el concreto se compra ya elaborado. en el 
conuato de comp~vcnta se csr.ableccrin. de común acuerdo 
entre el fabricante y el consurrudor, las responsabilidades del 
( abnante en caso de que el coocrcto oocumpla con el requiSitO 

de rcsiSICOCia. 

El concn:IO debe cumplir además con el requisito de módulo 
de e\asúc1dAd especificado a conunuaaón. !Debe cumplir'<: 
unto el rcquasilo rclauvo a una muestra cualquacra, como el 
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que o;;e reliere J los ..:or.;untos de dos mu ... -:l..! ..::onsc:cuu"'JSJ 

Clase 1 Clase 2 

\Jwulode L:na mueslr.l 12500 lf; 
~lJ~tu.:tdad a ..::ualqutera 
28 di as de edad 
kglcm!. m1ntmo 

Adema•. 13200 lf; 
promedio 
de todos los 
conJUntos de 
dos mue~uas 
cons.ecuttvas. 

7000/T; 

7450 lf; 

Para la verilicactón anterior se tomará una muestra por cada 

l 00 metros cúb1coc;, o trace~ón, de concreto, pero no men05 
úe dm en una Cierta obra. De cada mue:Hra s.e fabncarín 
y eno;;.Jyará.n al meno~ tre~ e~pccímenes. Se constderará como 

módulo de ela~u~.:•dad de una mue,tra. el promedio de los 
módulo.;; de los e'pccimenes elaborado-. con ella. El módulo 
Je da .... llctdad se determ1nará ~gún la nonna NOM C 128. 

El Correspon'3ble en Segundad Estructun.l. o el Director 

Respons,¡¡bJe de Obra cuando no se requiera Com:sponsable, 
nu C:"it.ar:i obligado a e~1g1r la vc:nficactón del módulo de 
t:lao;;Uctdad: stn embargo. oc;¡ 01 su entena las condiciones de la 
obra lo JU~tifu;an, pvdrá requerir su verificación. o la 
ga.rantia eo;.cnu. del tabncante de que el concreto cumple con 
¿¡ En dado caso. la venlicaetón ~realizará en un laboratorio 
.lcred•u.do por el SINALP Cuando el coocreto no cumpla con 
el requ1:Hto menc1onado, el re.spons.able de l.a obra evaJuui lu 
~un~cucnc•a.s de 1:1 lalt.a de cumplim.Jenw y dctcrrrunará lu 
medu.U.s que dederan tomars.c. St el conc~to se compra ya 
dabor3Jo. en el contr.~.to de compra'ienu se esu.blecerin. de 
comun acuerdo enLie el fabnc~te y el consumidor, lu 
reo;;pons.ahtlldadcs del fabricante por tncumplimiento del 
requ•sllo antedtcho. 

11...1.5 Transpone 

Los métod~ que se empleen para tn.n.sporur eJ concrtto 
'ier3n ~es que cvttco La scg.repcaón o p!rdada de sus tngrea 
dtentes. 

11...1.6 Colocación 1 compactacióa 

Antes de efot:tuar un colado deben limpaanc los elementos 
de l!J.n:sponc y el lugar donde~ va a depos&W el concreto. 

Lo .. procedimaentos de colocacaón y comp.acuclón serán u les 
que ;a\Cguren un.a denstd.ad un¡ forme: del concreto y cvaten la 
tormacaón de huecos. 

El concreto 'iC vac1a.rá en la zona del itlOide donde .. Jva l 

quedJ.t en Jctinm-a y se compacl.lr.l con p1cado. v1br:Wo 0 
lplsonado. 

No se permiurá. trasladar el concreto mediante el vtbi"'Jdo. 

ll.J.7 T<mp<ntun 

Cuando la tem¡l<'ratura amb1ente durante el colado o poco 

después sea tnfenor a cinco gi"'Jdos C. se toma.rin las 
precauciones especiales tendientes a contr.l.tresta.r el deseen a 

so en reststencaa y el retardo en endurecirrucnto. y se 
verificará qut esw caracterisucas no hayan ~ado dcsfa .. ora
blemcnte afectadas. 

II.J.8 Moru""' aplladoo nnunáUcam•nte 

El manero aplicado ncumáucamcnte s.atisfar.i los requisuos 
de compacidad. ,.,sisu:ncia y de mis propiedades que especifi
que el proyecto. Se aplicar.! ¡l<'rp<ndiculannenle ala su¡l<'rfic1e 
en cuestión. la cual deber.! tstar limp1a y húmeda. 

II.J.9 Cundo 

El concreto debe rtWltencne en un ambicnle humedo por lo 
menos durante !iete dru en el caso de cemento normal y tres 
dras si se empleó cemento de "''istencia r.lp1da. Estos lapsos 
se aumenarin adecuadamente .si la temperatura desciell'· 
menos de cinco grados ccntfgf'ado5; en esle caso tambaé, 
obscr;ar.llo diSpuesto en 11.3.7. 

Pan acelenr la adquisición de ~sistencia y reducir el tiempo 

de curado,' puede usv-se el curado con v3por a a.Jt.l prestón. 
vapor .t presión atmos(érica. caJor y humedad, O a.I!Un otro 
proceso que sea acep<ado. E.l prottso de curado que se aplique 
debe producir coocreto cuyo dunbilidad sea por Jo menos 
equ¡vaJente a. l.a obt.emda con curado en a.mbaente hümc:do 
presento en el púnfo anterior. 

II.J.I O }llDmo de c:ol8clo 

L~ juntas de colado"" e¡ecut.ar.ln en los lug~~"eS y con la rorma 
que indiquen los pi&J'1105 est:rtJctun.Jes. Antes de intctar on 
colado las su¡l<'rficies de cont.acto se limpiar.ln y s.arurarin con 
agua. Se toman especial cuidado en todM lu junuu de 
columnas en lo que respecta a su limpieu y a la ~moción de 

material suelto o poco compacto. 

11.4 Reqal.dtos complementarlos pan concreto 
preslorude 

11.4.1 Duc:too para postrnsado 

Los duetos pan tendones deben ser impermeables al mofT 
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y no deben reacc1onar químicamente con el concreto, los 
tendones o el matenal del relleno. 

P= focihtar la tnyección de lechada el diimctro in tenor de 
duetos que alOJen un solo tendón será~ menos S rrun mayor 
que el dtá.metro del tendón; el área tnnsversal interior de 
duetos que alo¡en vanos tendones seri por lo menos tgua.l al 
doble del área transvcn.o.l de los tendones. 

11.4.2 LKhad.a pan uodODa adherida. 

La lechada pan tnyeccu5o debe ser de c.:mco10 Portland 
y agua. o de cemcn10 Portla.od. arena y agua. Para mejorar 
la manejabthdad y reductr el sangndo y la contracctón, 
pueden usarse >dmvos que no sean d&l\inos a la lechada. 
al acero. nt al concreto. No debe uuliz.arse cloruro de 
ca.lc1o. 

El proporcionarrueniO de la lechada debe buanc en lo sella
lado en alguno de los dos párnfoo St¡uicntes: 

l. Rcsult.adoo de ei\SiyCS sobR lechoda fresca y 
lechada endurecida rca.li.udoo anteo de iniciar !&s 
operoc~ooca de tnyecctón. 

!l. Expcncncia prcvia·documcnl.ad&. 0011 materiales y 
cqutpo semc¡antes y en coodictooca de campo com-
paro bies. ·. 

El contenido del a¡ua >eri e.IIIIÍllilDO ....:caa.rio pan que la 
loe~ pueda bombean<: adoculldamcnte, pero no >eri mAyor 
de O 50 con re!acióo al cemco10. en pcoo. 

La lechada debe mcu:lane COl equipo capu de llliJiio.isuv 
rnczd~ y agt L>Ctóo m«~ oKXI" coatinuoa que deo lupr a \lila 

díSUlbuclón uruformc de loa matcrialc&; uimi&mo, ócl>c cnbanc 
y debe botnbcanc de modo que Ucoc complct •nvn~oe loa ducUJI 
de los tcndooes. 

La tempcrawra <Id elcmnttn ¡~twfon:odo, cuando se it>
yccte la lechada, debe - mayor de deo ¡radoo C. y debe 
lll&llLCl>CnC por CD<imta de cota volar bula qua la ,..,..._ 
tenct.a de cubos de ~ aa. fabricaioo coa la lechada y 
curadoll en la obn. Ue¡uc a 33 k¡/cm'. 

Durante el mczc lodo y el bombco,la tempcratun de la lechada 
no debe ex<:eder de 30'C. 

11..W T tt>doaes de presll>orzo 

Las operacionc. con soplete y lude soldaduro en la proxiaú· 
dad del occro de prcsfuerzo deben realizan<: de modo que éste 
no quede SUJeto a temperaturas e~1vu, cJuspa.s de soi<Udu~ 
ra.. o corncnt.e5 elb:tncu a ucrn. 

11.4.4 .o\plicación y mcdJd6a do la rueru de 
prail.ocno 

La fueru de prcsfuerzo se detenninm con un dtnamóme<ro 
o una celda de carga. o midiendo la pres1ónen el acc1te del gato 
con un manómeuo y. ,idcmJ.s, m1diendo el alugam1ento del 
tendón. Debe detenrunanc y corrcgtrse la causa de toda 
dtscrcpancta mayor de 5 por etento entre la fueru detemun..U 
a partir del alarganuen10 del tendón y la obtenida con el otro 
procedimiento. Pan dctaminar a qué alargatruenwcorrcspon
de una ctena fueru de prcsfuerzo se usar.in las curvas medtas 
fucru-alar¡anueniO de loo tcndonc3 emple>dos. 

Cuando la fueru de prctensado se tnnsfien al concre10 
cortando loa tendones con sople:.e.lolocalizaclón de los cortes 
y el orden eo quo: se efectúen deben definirse de antemano con 
el criterio de eviw esfuenoo temporales indcsables. Los 
tramoo larp de tcroocs expucatoo se cortarin ceza del 
elemento prcsfonado pan reductr al ITÚnimo el impacto aobn: 
el CODCJ'CIO. 

La ~rdida total de presfuerzo debida a tendones rotos no 
rcpucsUll 110 debe excedet de 2 por ciento <Id prcsfuerzo 
IOUL 

11.5lleqúoltol c:omplancntariott pua estn>ctu,... pnr ... 
bricadM 

Loo modioo de wjcción o ri¡idización tanporoles. el cqut p0 de 
izado, loa apoyoo provisionales, etc., deben di se~ pan las 
fucrz.u quo: puedan preooentane durante el monuje. mcluyen
do loa efoaoa del sismo y vieniO, asl como las defonnocioncs 
quo: se prneo cxumrin duran~~: esw opcracioná. 

Debe verificane que loo dispositivos y procedimientos cons· 
lrUCtÍVOII emplcadoo pranoccn que loa miembros prcfabnca· 
dos se mantenpn CO<TCCWDCnte en w posictón, mienuu 
a.dqutcrcn resistencia !&s conexiones colodas en el lugar. 

IUTolerudM 
• 

La.s toknociu que a coatinu.cióa se sdWan ngcn con 
rcsp«:U> aloa pl11101 COIISUUCtÍVOII del proyectoa¡usudocomo 
se espcctlica en el Titulo VU del Reg!&men10. 

l. Las dimt:nsioncs de la sección tnnnerul de un 
miembro no exccdcrin de las del proyecto en más de 
1 cm+ O.~ t. siendo 1 la dimensión en la dirección 
en quo: .., considcn la IOierancia. ni scrin menores 
quo: !&s del proyeao en más de 0.3 cm + 0.03 t. 

2. El espesor de lllpai&S. losas, muros y ca..carone• no 
elccdcrt al de proyecto en m.ú de 0.~ cm + 0 0~ h, 
>tendo h el espesor de proyec10, ni seri menor que 
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este en m:is de O J cm + 0.0] h. 

J En c:~da planta se traz.arán los CJC:S de acuerdo can e:\ 
;royecta JJUStado. con tolerancia de un centim~tro. 
Toda columna quedará desplantada de t.ll manera 
que su CJC no d1ste. del que se ha uazado. mas de un 
cemimello más dos por Ciento de la dimens1ón 
transversal de la columna paralela a la desviaCIÓn. 
Además. no deberá excederse esta canudad en la 
dcsv¡ac1ón del eje de la columna, con respecto al de 
la columna anmed1ata anferior. 

.t. La tolerJnC!a en desplome de una columna será de 
O 5 ~m más dos por cu::mo de la dimensión de la 
secclún lr.lnsversal de la columna paralela a la 
dCSVI3CIÓO. 

5. El eje centroidal de una columna no deberá disw de 
la recta que une los cemrmdes de l:u seccio-nes 
nrremas. más de 0.5 cm más uno por c1ento de la 
dimc:nstón de la columna paralela a la desv¡actón. 

6. La posic1ón de los e¡es de vigas con respecto a los de 
las columnas donde apoyan no deberá diferir do l•de 
proyecto en más de un centimetro más dos por ciento 
de la dJmensJón de la columna pa.n.lcla a la desvJa
crón. ni más de un cenúmc:tro más dos por ciento del 
ancho de la v¡ga.. 

7 El e¡e centroidal de una viga no deberi disw d< 1• 
recta que une los cc:nuoides de las secciones ext.re
mas, mas de un cc:numeuo más dos por Ciento de la 
J¡mc:ns•ón de la v¡ga paralela a la desviación. 

8 En n1ngún punto la di.uancia medida veruca..lmcntc 
entre lo<i.aS de ptsos cons.ecuuvos. difenrt de la de 
proJc:cto rn.á.s de ues cenúmctros, ni la mclin.acaón 
de una \oQ respectO a La de proyecto mis de uno por 
e Lento 

9 La desviación anguJar de una lfnea de cualquier 
c;eccLón tra.nsvenal de un rruembro respecto a la 
d•reccJón que dtctu Hnea tendsia según el proyecto, 
no c~ceder.t. de cuatro por CJC:Oto. 

1 O. L• local lUCión de dobleces y eones de barras lon
g¡tudanales no debe dt'cnr en más de 1 cm+ O O 1 L 
de 1• señalada en el pnoy<cto. Siendo L el claro. 
excepto en extremos disconunuo~ de mu~:mbros 
donde la toler.~nc1a s.er.i de 1 cm. 

\l. U pos1caón de refuerzo de losas. upaus. muros. 
c3.SC.:lrones. arcos y vagas será tal que no reduzca el 
peraltecfecu .... o.d.cn Cl'ÚSdeO.J cm+ 0.03d na ~duzca 
el recubnrrucnto en mis de 0.3 cm. En columnas rige 

IJ ma,.ma toh.:ranc1a. pc:'U ret~ndJ J la rrun.ma J•mt:n· 
~tún d~ la --~cc1ón tnnsver;aJ. en vez del ;:oera.~te 

~r'~cu .. o. La ~eparac1ón t'ntre barras nodifenr;i Jc ta de 
proyecto mis Je un cenumei.I'O mas Ju:L por (lento Je 
d~eha S<par.!Ción. peno <n todo caso respe=do el 
mi mero de barras y su diámetro. y de uJ manera que 
permita pasar al agregado grueso 

1:!. LJs dimensiones del refuerzo transver~.al·de, •gas y 
columnas. meda das segUn el eJe de d1cho refuerzo. no 
exced<rá a las dtl pnoytcto en más do 1 cm • O 05 L 

stendo t lci dimens1ón en la darecctón en que \e 
considera la tolerancta. nt ~erán menores que las de 
proyecto en más de 0.3 cm + O.OJ t. 

13. La stpar.!Ción del refu<r<o tr:IJ\Svcrsal de v¡gas y 
columnas no diferir.! do la de pnoytcto más de 1 cm 
más diez por ciento d< diCha separación. respetando 
el ntimeno de olem<ntos de refuerzo y su d.Jámc:tro. 

14. Si un miembro estructural no es claramente clasi
licable como columna o VIga. se aplicarán las tole
rancias relaava. a columnas. con las adaptAciones 
qm: pnoc<d.an si el miembro on cuestión puedo ver.e 
someudo a compresión axial aprec1able. y las corres
pondientes a trabes en casocontrano. En cascarone\ 
rigen las tolerancias relativas a losas. con las adap
taci~ que procedan. 

Por ruon~ ajenas al comportarruento esi.I\Ictural. taJes como 
aspectos o colocaCión de aabados. puede ser nec<sano 
imponer tolerancia.s más escncw que las amba pre.scnt.as. 

De no u.usface:rse cualquiera de las tolerancias espec1ficadas. 
el Com:sponsabl< en Seguridad E.stnJctural. o <1 D1rector 
Responsabl< de Obna. cuando no se requ1ena Com:spons.bl<: 
e!tudiari Ju consecuencia.J que de a.tú den ven y tomar.i las 
med1das pcrt!n<ntes pan garantizar la estab1hdad y correcto 
func1onamtento de la estrUctura. 

TRANSITORIOS 
• 

PIMERO.- Las preS<ntes Normas Hcnicas Complem<nla
nas panel DiS<ño y Constnlcción de Estructuras de Concreto 
enuarán en vigor al dfa siguiente al de su pubHcac10n en la 
Gactra OficiDJ ckl Dutrito F tckraJ. 

SEGUNDO.- S< donoga cualqui<r norma t~nica pan el 
diseño y const.rUcctón de estructuras de concreto expcdada con 
antenondad ¡ las presente5. 

Mh1co.D.F .aJgdemanod< 19%.EIJefedoiDepartamenlo 
del Distrito Federal. Osear úpino.sa Villarr~aL- Rúbnca.- El 
Secretario de ObraJ y Scrv1cios. Dani~l Ruiz Ftrncirutc.
RUbnca. 
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Fir. 2.2. EjemplO& ele viru ca Lu que oltiác IOnÍÓcl (Yipa v, y • ,). 
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Fig. 4.1. DISposición del refueno de Oellión en una vip diafn¡ma de UD claro. 
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4. DISEÑO ESTRUCTURAL DE LA CIMENTACIÓN 

4.1. Introducción 

Las Nonnas Técnicas Complementarias para diseño y Construcción de Cimentaciones 
establecen que los elementos mecánicos requeridos para el diseño estructural de la 
cimentación deberán detemninarse para cada combinación de acciones señaladas en 
3. 1. Estas combinaciones, tal como indica el inciso 3.1 de las nomnas, comprenden dos 
casos: 

- Acc1ones permanentes más acciones variables (aarga muerta, carga viva, .acciones 
debidas a equipo vibratorio, hundimientos diferenciales, etc.) 

- Acciones permanentes más acciones vanables con intensidad instantánea más 
acciones accidentales (viento o s1smo). 

Para ambos casos deberán revisarse dos condiciones limite: de falta y de servicio. 
El problema a resolver, al diseñar estructuralmente la cimentación consiste en detemninar 
la distribución de reacciones bajo la cimentación para cada una de las combinaciones de 
carga a que pueda estar sujeta la estructura durante la construcción, y posteriormente 
durante su vida útil. Conocida esta distribución de ecuaciones es posible, mediante las 
ecuaciones de la estática, calcular los elementos mecánicos, fuerza cortante y momento 
flexionante, y calcular la cantidad de acero de refuerzo y su distribución entre los 
elementos estructurales que constituyen la cimentación. 

En virtud de que debe haber compa!ibilidad de defomnaciones entre la cimentación y el 
suelo, juegan un papel muy importante las propiedades mecánicas de compresibilidad 
del suelo de apoyo y las prop1as de la estructura y su Cimentación. 

Las propiedades macánicas de compresibilidad son función, dependiendo del tipo de 
suelo. tanto de nivel de esfuerzos como del tiempo (Zeevaert, 1973). Asi mismo, dichas 
propiedades son diferentes en condiciones de carga que en condiciones dinámicas, de 
v1ento o sismo. 
En el caso de la estructura, las propiedades macánicas que, en un momento dado se 
requieran, dependen del tipo de análisis. Ha sido común en el pasado, para calcular los 
desplazamientos que sufre una estructura, tomar en cuenta únicamente las 
deformaciones debidas a flexión, despreciando los esfuerzos de la fuerza cortante, 
tors1ón y carga axial. Sin embargo, con el cada vez más fácil acceso a herramientas de 
cómputo poderosas, es posible el análisis de estructuras complejas de manera 
relativamente simple, en donde se tomen en cuenta todos los efectos. 

4.2 Compresibilidad y cálculo de defonnaciones en el suelo. 

La deformación <S que sufre un estrato de suelo de espesor d, cuando se le aplica un 

incremento de esfuerzos t.cr, está dada p >r 3 expresión: 

ON = (M · d · t.cr)N 



en donde M es el módulo de deformación unitaria del estrato N, determinado en el 
laboratorio para las condiciones de cargas que espera tendrá el suelo bajo la 
cimentación. 
La expresión anterior puede simplificarse de la forma: 

en este caso aN representa la compresibilidad volumétrica del estrato N para el nivel 
medio de esfuerzos impuestos por t.crN (Zeevaert, 1980). 
S1 se quiere calcular el hundimiento en diferentes puntos bajo la cimentación, puede 
utilizarse un procedimiento matricial (Zeevaert, 1980), el cual permite tomar en cuenta al 
mismo' tiempo, distribución no uniforme de reacciones y uno o más estratos 
compresibles, fig 1. 
La ecuación matricial para el cálculo de hundimientos es la siguiente: 

conocido el asentam1ento bajo cada punto puede determinarse el módulo de cimentación 
o constante de resorte equ1vale.1te, por medio de la expresión: 

K,= q, . a, 1 ó, 

en donde a, representa el área donde actúa la presi.ón de contacto q, 

4.3 Cálculo de desplazamientos en la estructura de cimentación y su 
compatibilidad con las deformaciones del suelo. 

Los desplazamientos que sufre la estructura de Cimentación dependerán de las fuerzas 
externas aplicadas y de las condiciones de apoyo que se impongan. 
Tradicionalmente, el análisis de la superestructura se lleva a cabo suponiendo que ésta 
se apoya firmemente en la cimentación, sin permitir desplazamientos o giros de los 
apoyos. Las reacciones que se obtienen, fuerzas y momentos, se consideran acciones 
sobre la cimentación. 

Actualmente se han desarrollado algunos procedimientos de cálculo (Deméneghi A. 
1983.1990) que toman en cuenta de manera integral la superestructura, su cimentación y 
el suelo de apoyo. La· distnbución de reacciones bajo la cimentación depende de la 
configuración deformada de la cimentación. 

Si la cimentación se considera 100% flexible, esta adoptará la configuración que resulta 
de aplicar al suelo una carga umformemente repartida. 

Si la cimentación se considera 100% rigida y no hay excentricidad de carga, el 
hund1m1ento será el mismo bajo cualquier punto de la cimentación. En este caso, la 
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distribución de reacciones· es ;al que se genera un "punteo" del centro hacia las orillas, 
fig 2. 

El caso más general es aquel en el que la estrUctura de cimentación tiene una rigidez 
finita El. La distribución de react..iones se determinan estableciendo la compatibilidad de 
deformaciones entre la estructura de cimentación y el suelo, considerando que aquella 
se apoya en una serie de resortes que representan al suelo, fig 3. 

El cálculo de las reacciones er cada resorte podrá determinarse utilizando alguno de los 
métodos conocidos de análisis, el método de las fuerzas o flexibilidades, o el método de 
los desplazamientos o rigideces. 
Los desplazamientos en cada uno de los resortes se calcularán con la expresión: 

8,= R, 1 K, 

Estos desplazamientos deberán ser iguales a los que sufre el suelo debido a la 
apl;cación de las presiones de contacto o reacciones del suelo 

q,= R1 1 a; 

Si los desplazamientos no resultan iguales, será necesario proponer otro valor para el 
módulo de cimentación o con5tante de resorte K, . El valor del nuevo K1 podrá calcularse 
como se indica en 4.2 

El procedimiento anterior se re¡:,,te hasta que en dos ciclos sucesivos el valor del módulo 
de c;mentación no cambia o el cambio es insignificante desde un punto de vista práct1co. 

Es posible. (Zeevaert, 1980, Deméneghi. 1983, 1990) llevar a cabo el cálculo anterior sin 
realizar iteraciones, obteniendc la distribución de reacciones f1nal en un sólo paso 

4.4 Ejemplo de cálculo 
Para ilustrar el procedimiento de cálculo anterior, considérese el caso de cimentación 
que se muestra en la f;gura 4. 

se· trata de un cajón de 12x24 desplazando en un suelo de compresibilidad media a alta. 
Se determinará la distribución de reacciones en sentido longitudinal para los casos de 
Cimentación 100% rigida y cimentac1ón semiflexible con rigidez El= 6x105 ton-m' . 

Para obtener la ecuación matricial de hundimientos en el suelo, se dividirá el cajón de 
cimentación en 6 franjas iguales de 4m de ancho cada una. La matriz de influencias de 
cada franja se calculó utilizando el algontmo para x=3 (Zeevaert); obteniendo la matriz de 
influencias siguiente: 
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Estrato 1, 1,, ¡,, 1., ls, 1., 

A 0.8938 0.0477 0.0019 0.0003 0.0001 0.0000 

8 0.4252 0.1791 0.0330 0.0072 0.0021 0.0007 

e 0.1498 0.1143 0.0579 0.0248 0.0106 0.0048 

D 0.0676 0.0600 0.0432 0.0270 0.0158 0.0090 
J 

E 0.0408 0.0380 0.0310 0.0228 0.0156 0.0103 

El hundimiento del centro de caaa franja debido a la carga unitaria aplicada en la franja 1 
se obtiene multiplicando la transpuesta de la matriz de influencias por el vector de 
compresibilidad volumétrica de los estratos. 

(1 ji)T ·{a,}= {6ji} 

donde resulta: 

ii, 6, 6,, 64i 6, ¡;61 

16 Y040 4.4630 1.6640 o. 7540 0.3700 0.!940 cm 3/kg 

Para obtener los valores debidos a cargas unitarias aplicada en las demás franjas se 
procederia de la m1sma manera. Sin embargo, debido a que todas las áreas son iguales, 
la matriz de hundimientos unitanos puede formularse rápidamente. tomando como eje de 
simetria la diagonal principal De esta manera se obtiene la matriz de asentamientos 
unitarios y la ecuación EMA. 

16.9040 4.4630 1.6640 0.7540 0.3700 0.1940 q¡ O¡ 

4.4630 16.904 4.4630 1.6640 0.7540 0.3700 q2 s, 
1.6640 4.4630 16.904 '4.4630 1.6640 0.7540 X q3 s, 

= 

0.7540 1.6640 4.4630 16.904 4.4630 1.6640 q. ¡;4 

0.3700 0.7540 1.6640 4.4630 16.904 4.4630 q. s, 
0.1940 0.3700 0.7540 1.6640 4.4630 16.904 q" ¡;6 
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a) Cimentación 100% rígida 

Debido a que no hay excentricidad de carga, el hundimiento bajo cada punto de la 
cimentación debe ser el mismo, en consecuencia aplicando EMA y resolviendo el 
sistema de ecuaciones para las reacciones q1 , suponiendo un asentamiento de 15cm, 
se tiene: 

q, q, q3 q. q. ·q. 

0.6670 0.4980 0.4830 0.4830 0.4980 0.6670 Kg/cm0 

Debe haber equilibrio externo por lo que W "= :Eq,+a, = W, ; en este caso resulta W'= 
1582.08 ton, por lo que el factor de corrección será f,= 2133.3/1582.08= 1.348 

Finalmente, las reacciones que resultan para esta condición son: 

q, 8.9940 6.7150 6.5130 6.5130 6.7150 8.9940 Ton/m' 

K; 21.3440 15.9360 15.4560 15.4560 15.9360 21.3440 Ton/cm 

. 
Así mismo el hundimiento será lia = 1.348 x 15 = 20.2 cm 

En la figura 5 se muestra el diagrama de momento flexionante en la cimentación 
calculado con la distribución de reacciones anterior. En esa misma figura se ha 
superpuesto el diagrama correspondiente a una distribución uniforme de reacciones. 
Puede notarse el cambio de Signo que resulta. 

b) Cimentación semiflexible con E1=6x105 ton-m2
. 

Para resolver el problema se supone la cimentación apoyada sobre resortes, tal como se 
indica en la figura 4. Los valores iniciales de K, se tomaron de 10s resultados obtenidos 
en el caso de cimentación rig1da. 
El método de cálculo utilizado es el de ngideces, obteniendo como primera aproximación 

·las reacciones siguientes· 

R, 453.242 323.5320 289.6320 289.6320 323.5320 453.2420 Ton 

q, 9.4430 6.7400 60340 6.0340 6.7400 9.4430 ton/m' 

d, 20.8640 20.1650 19.3070 19.3070 20.1650 20.8640 cm 

K, 21.7240 16.0440 15.0010 15.0010 16.0440 21.7240 Ton/cm 

Aplicando EMA se calcularon los asentamientos &,. 1 y los nuevos valores de K;. 1 , 

resolviendo el sistema hiperestático nuevamente. 
Las iteraciones continúan hasta obtener la precisión deseada. 
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Para el ejemplo se consideró satisfactorio después de la tercera iteración, obteniendo los 
siguientes resultados: 

R, 456.1690 329.0740 281.1640 281.1640 329.0740 456.1690 ton 

q, 9.5040 6.8560 5.8580 5.8580 6.8560 9.5040 Ton/m" 

k, 21.7520 16.1840 14.8110 14.8110 16.1840 21 7520 Ton/cm 

De la m1sma manera que ·para el caso de cimentación rígida· en la figura 5 se dibujó el 
diagrama de momento flexionante correspondiente. 

4.5 Conclusiones. 

Conocidos los elementos mecánicos en la cimentación puede procederse al diseño 
estructural, proporcionando la cantidad de acero de refuerzo necesario. asi como su 
distnbución correcta. 
Puede notarse, de la observac1ón de la f1gura 6, que la condición de reacción uniforme, 
aparte de que no cumple con el requisito de compatibilidad entre las deformaciones de la 
estructura y los asentamientos del suelo, puede llevar a diseños del lado de la 
insegundad al colocar de manera incorrecta el acero de refuerzo, o bien, a costos 
adicionales innecesanos. 

Referencias: 

1) Deméneghi, A. "Interacción Suelo-estructura ", Revista de Ingeniería, vol Llll, No.4, pp 
80-90. Facultad de Ingeniería. UNAM, 1983. 

2) Deméneghi, A "Interacción Estát1ca Suelo-Estructura. Análisis Tridimensional", 
Revista Ingeniería. Vol LXII Nc.4. pp 41-48, Facultad de Ingeniería, UNAM, 1992 

3) Zeevaert, L. "Foundation Eng1neenng for Diff1cult Subsoil Cond1tions", Van Nostrand 
Reinhold. 1973 

4) Zeevaert. L "Interacción Suelo-Estructura de Cimentación", Editorial Limusa, S.A., 
1980 

6 



Ejemplo de cálculo 

177.77T 622.24T 622.24T 177.77T 

PESO DE CIMENTACIÓN 22.2 T 

Vigas de repartición-sentido largo; Vigas de reacción-sentido corto 

7 77"" ESTRATO -CIMt:N 1 //","" 
A Mz = 0.0383 cm2/Kg , d = 300 cm, u =11.5 cm3/kg 

8 Mz = 0.0383 cm2/Kg , d = 400 cm , a = 8.5 cm3/Kg 

e Mz = 0.0194 cm2/kg, 'd = 800 cm, a= 15.5 cm3/Kg 

o Mz = 0.0150 cm2/Kg , d = 500 cm, a = 7.5 cm3/Kg 

E Mz = 0.0075 cm3/Kg , d=600cm, a = 4.5 cm3/Kg 

/// ~ ~ "" /// ''' /// '"" 
*Datos tomados de la referenc1a 4 

Figura 4. 

·,( 

" 
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Se le llama cimentación a fa base de la estructura que soporta y que transmite al 
subsuelo las cargas de aquella. 

Cada tipo de construcción tendrá una cimentación particular, que depende de la forma 
en que bajan las cargas y del tipo de suelo de apoyo. 

En el Valle de México y en particular en el Distrito Federal se tienen diferentes suelos, 
con propiP.dades mecánicas de resistencia, compresibilidad y permeabilidad diferentes. 
De ahí que se ha dividido en tres zonas: 

ZONA DE LOMAS 

ZONA DE TRANSICIÓN - Baja 

-Alta 

ZONA LACUSTRE - Lago Centro 

- Lago Virgen 

El sitio donde se vaya a localizar una construcción deberá de investigarse para 
determinar adecuadamente las condiciones del subsuelo, independientemente de la 
zona a que corresponda 
Las cimentaciones pueden clasificarse en tres grandes grupos: 

SOMERAS O SUPERFICIALES (Zapatas y Losas) 

COMPENSADAS (SEMIPROFUNDAS) (Cajones de cimentación: semicompensados ó 
sobrecompensados) 

PROFUNDAS (Pilotes de fricción. pilotes de punta y pilas) 

Cada t1po de cimentación deberá diseñarse para cumplir con lo siguiente: 

1. Tener seguridad adecuada contra la aparición de todo estado límite de falla posible 
ante las combinaciones de acciones más desfavorables que puedan presentarse 
durante su vida útil. 

2. No rebasar ningún estado limite de servicio ante combinaciones de acciones que 
correspondan a condiciones normales de operación. 
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l. INTRODUCCIÓN 

El diseño estructural de cimentaciones profundas está íntimamente ligado con el diseño geotécni

co de la cimentación. Si el comportamiento esperado de la cimentación y superestructura no es 

satisfactorio, por mucho cuidado que se haya tenido en el diseño, considerando todas las posibles 

combinacione" ~, carga a que estará sujeta la estructura durante su vida útil, la solución adoptada 

no será adecuada. 

Teniendo esto en mente, el ingeniero de cimentaciones podrá abordar el diseño de una cimenta

ción profunda sobre una base racional que tome en cuenta el comportamiento físico real del sis

tema suelo-cimentación-superestructura. 

En consecuencia, los puntos que deberán tomarse en cuenta al diseñar una cimentación son los si

guientes. 

a. Estratigrafía, condiciones hidráulicas y propiedades mecánicas de compresibilidad, resisten

cia al esfuerzo cortante y permeabilidad, tanto para condiciones estáticas como dinámicas. 

h. Características de los edificios o construcciones que rodean al nuevo proyecto. 

c. Características del sitio en estudio desde el punto de vista eólico y/o sísmico 

d. Características del proyecto, esto es, geometría, cargas y destino de la obra. 

Cuanto mejor sea el conocimiento que se tenga de cada uno de los factores anteriores, mayor 

control se tendrá de cada etapa del diseño, lo que redundará en un mejor comportamiento de la 

estructura proyectada. 
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2. CIMENTA ClONES CON PILOTES DE FRICCION 

El uso de pilotes de fricción está estrechamente vinculado con una cimentación 100% o parcial

mente compensada, en sitios donde los depósitos superficiales del suelo son de baja resistencia y 

alta compresibilidad, tal como sucede en el V al le de México, el que, como se sabe, está formado 

por series de arcillas y limos arcillosos blandos que alcanzan·profundidades hasta de 35 o 40 m. 

En este tipo de cimentación los pilotes se utilizan para disminuir el hundimiento de la ésta. transfi

riendo parte de la carga del edificio a estratos más profundos los que, debido al fenómeno de en

durecimiento que exhiben estos materiales 1, son más resistentes y menos compresibles. Ver figura 

l. 

En términos generales el diseño de una cimentación con pilotes de fricción se lleva a cabo me
diante las siguientes reglas básicas: 

a.- La carga total del edificio la toman los pilotes y el suelo al nivel de desplante 
del cajón de cimentación. La relación de carga entre el pilote y el suelo deberá es
tar entre 1 y 4, esto es: 

donde 

Wr: carga que toman los pilotes 
W,,: carga que toma el suelo 

l<Rq<4 

We= w. + Wr: carga total del edificio descontando ia subpresión del agua al nivel 
de desplante. 

Para suelos normalmente consolidados. esto es, para ero= crb, el valor de Rq estará 
cercano a 4, mientras que para suelos preconsolidados o del tipo preconsolidado, 
en donde sb>so, el valor de Rq puede estar cercano a unidad. En este caso se en
tiende que los pilotes y el suelo toman aproximadamente la misma carga. 

b.- Los pilotes de fricción se calculan para que trabajen a su capacidad última; esto 
significa que estarán penetrando continuamente en la masa del suelo. 
La capacidad última de carga de los pilotes puede estimarse con suficiente preci
sión por medio de la expresión: 

3 



el primer término del segundo miembro representa la capacidad última por fricción 
y el segundo término la capacidad por punta del pilote, además: 

q,: resistencia del suelo en compresión no confinada o compresión simple 
w: perimetro efectivo donde se desarrolla la fiicción = 1.1 (nda); d, es el diámetro 
equivalente del pilote 
Llz: espesor del estrato 
a,: área de la sección transversal del pilote en la punta 

crh: esfuerzo critico de compresión o carga de preconsolidación 

c.- Debido a que los pilotes están trabajando a su capacidad última por fricción. la 
estabilidad de la cimentación se obtiene por contacto entre el cajón de cimentación 
y el suelo. La capacidad de carga al nivel de desplante del cajón puede calcularse, 
de acuerdo con Terzaghi, con la siguiente expresión: 

5.7ca 
cy =---+a 

,¡ FS od 

donde 
q; capacidad admisible de carga, en tonlm2 

e,. cohesión media del suelo, tomando en cuenta todos los estratos afectados por 
la superficie potencial de deslizamiento. Ver figura 2. 

d.- Los movimientos verticales de la cimentación. expansión y hundimientos, se calculan 
con base en el cambio de esfuerzos producido por la excavación al constf1!ir la cimenta
ción y por el incremento de esfuerzos debido a la fricción positiva. Ver zonas sombreadas 
de la figura l. 

El hundimiento máximo por el incremento neto de esfuerzos se obtiene aplicando la expre
sión: 

o,= ¿m.,(a, -a,)ll= 

donde. 

. --
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m .. ; : módulo de compresibilidad volumétrica unitario del suelo, obtenido de pruebas de 
consolidación en el odómetro. 

CJ0 ¡, CJ; : esfuerzo efectivo original y final después de construido el edificio. 

e.- durante un sismo los pilotes no toman ninguna carga axial adicional, cualquier incremento de 
carga por volteo lo toma el suelo al nivel de desplante del cajón de cimentación. La fuerza cor
tante en la base, generada por el sismo, la toma el suelo por medio del cajón de cimentación y los 
pilotes. El efecto de la fuerza cortante produce flexión en los pilotes que debe tomarse en cuenta 
en el diseño. 

La fuerza de sismo que se genera en el centro de masa de un edificio puede estimarse conociendo 
la respuesta de aceleración del centro de masa, es decir: 

V m= f. M aro 

donde: 

f. : factor de amplificación de la aceleración aro del suelo al nivel de desplante del edificio 

M : masa total del edificio 

El valor de am se asigna de acuerdo con las aceleraciones registradas de si>mos anteriores,. el fac: 
tor de amplificación f. puede obtenerse conociendo el período de vibración del sistema suelo-
cimentación-superestructura To, esto es: · 

donde: 

T" : periodo fundamental de vibración de la estructura 

T o : período de rotación de la cimentación 

Con el dato anterior y asignando un factor de amortiguamiento al sistema, se entra al espectro de 
respuesta y se obtiene el factor de amplificación. Luego el momento de volteo será: 

En la figura 3 se muestra el espectro envolvente de diseño y el esquema del sistema suelo
cimentación-superestructura. 

En consecuencia, el diseño estructural de una cimentación con pilotes de fricción incluye lo si
guiente: 
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l. Cálculo de la capacidad de carga última de los pilotes y determinación del número, en función 
de la relación de carga pilote-suelo que se adopte. 

2. Análisis estático de interacción suelo-cajón de cimentación para determinar la distribución de 
reacciOnes. 

3. Análisis sísmico para determinar la fuerza cortante en el centro de masa del edificio y el mo
mento de volteo. 

4. Análisis sísmico de interacción suelo-cimentación para determinar la ·distribución de reaccio
nes por sismo en el cajón de cimentación. 

5 Análisis sísmico de interacción pilote-suelo para determinar los elementos mecánicos, fuerza 
cortante y momento flexionante, en los pilotes producidos por la acción de la fuerza cortante sís
mica actuando en la cabeza del pilote. 

La superposición de todos los efectos anteriores permite el poder analizar y revisar estructural
mente la cimentación, así como suministrar el acero de refuerzo y su posición correcta en el cajón 
de cimentación y en los pilotes. En la figura 4 se muestra en forma esquemática el efecto de cada 
uno de los puntos anteriores. 

3 CIMENTACIONES CON PILOTES DE PUNTA 

El diseño de una cimentación con pilotes apoyados de punta difiere del de una cimentación con 
pilotes de fricción en que en este caso los pilotes toman la totalidad de la carga del edificio, inclu
yendo la cimentación, descontando únicamente la subpresión del agua. 

Lo anterior representa que el comportamiento de la cimentación deba estudiarse para considerar 
los aspectos siguientes. 

a Los pilotes deben ser capaces de tomar la carga del edificio así como los incrementos de carga 
vertical que se generan durante un sismo. 

b. A largo plazo, durante la vida útil del edificio se generan fuerzas de arrastre, como la fricción 
negativa, que afectan el diseño de la cimentación y que deben tomarse en cuenta. 

e La estabilidad del edificio ante carga lateral la da el cajón de cimentación. Sin embargo, es ne
cesario analizar los pilotes ante carga lateral para verificar el diseño por flexión. 

En el diseño de cimentaciones con pilotes apoyados de punta se pueden tener varios casos, a sa
ber: 

Pilotes apoyados en un estrato resistente y de baja compresibilidad que se extiende indefini
damente con la profundidad. 
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2. Pilotes apoyados en un estrato resistente que sobreyace a depósitos compresibles y poco re
sistentes. 

En el primer caso, la distribución de pilotes podrá concentrarse bajo cada columna sabiendo que 
el hundimiento diferencial entre éstas es despreciable para propósitos prácticos. Si la zona donde 
se ubica el edificio está sujeta a hundimiento regional, a largo plazo el edificio tenderá a emerger 
con respecto a la superficie del suelo. 

En el segundo caso, en virtud de que los depósitos compresibles bajo el estrato resistente se con
solidan, si se concentran Jos pilotes bajo las columnas es probable que se generen hundimientos 
diferenciales, debido a la diferencia de carga que toman Jos pilotes en cada grupo de columnas. En 
este caso lo mejor es distribuir los pilotes bajo la cimentación en un arreglo uniforme, lo que obli
ga a utilizar un cajón de cimentación rigido. Este tipo de solución es común en subsuelos como el 
del Valle de México, donde, además se tiene el problema de hundimiento regional, por lo que la 
cimentación deberá diseñarse para que los hundimientos sean compatibles con dicho hundimiento 
regional, evitando el emergimiento y daños a las instalaciones municipales. 

La capacidad de carga de los pilotes puede calcularse con la siguiente expresión propuesta por 
Terzaghi y modificada por Zeevaert para tomar en cuenta la compacidad del estrato de apoyo: 

,, 
donde: 

Ap · área de la sección transversal del pilote en la punta 

e : cohesión del estrato de apoyo 

Cid : esfuerzo vertical efectivo al nivel de desplante 

N,, Nq : factores de capacidad de carga, función del ángulo de fricción interna del slíelo de apoyo 

D, : compacidad relativa del estrato de apoyo 

Debe notarse que el esfuerzo vertical efectivo al nivel de desplant.e depende de la fricción negativa 
negativa que se genere en el pilote a lo largo del fuste, hasta el estrato de apoyo; ver figura 5. 
Esta fricción puede estimarse con la expresión: 

WK d 

FN = • ·" !J.a !J.= 
J wK!jJ L. '" 

1+-~·d o 
3a 
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En este caso: 

w = I.OS(rrdo) 
Kf=coeficiente de fricción que en arcillas y limos arcillosos tiene un valor de 0.33 
a: área tributaria del pilote 

d 

L !ia-
0
,/'l::: área de esfuerzos 

o 

Los elementos mecánicos en el cajón de cimentación se calculan en forma semejante al de una ci
mentación con pilotes de fricción; sólo que la reacción q., bajo el cajón, es nula y las reacciones en 
los pilotes se obtienen haciendo el análisis de interacción pilote-suelo bajo el nivel de la punta de 
los pilotes. 

El efecto de la fuerza cortante sísmica se trata igual al caso de pilotes de fricción, pudiendo cam
biar las condiciones de frontera en la punta, si los pilotes se empotran en el estrato resistente. 
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INTERACCIÓN ESTÁTICA SUELO-ESTRUCTURA 

Agustín Deméneghi Colina 

Profesor del Departamento de Geotecnia, Facultad de Ingeniería, UNAM 

RESUMEN: Se presenta una oreve descripción de los métodos de interacción estática 
suelo - estructura que se han desarrollado en la República Mexicana hasta la fecha. 
Se comenta sobre la necesidad de tomar en cuenta la variación de las propiedades de 
los materiales que forman la estructura y el terreno de cimentación. Se presentan 

· algunas aplicaciones· de· la- interacción estática .suelo --estructura. ·· · - ·· · . 

1. INTRODUCCIÓN. 

La cimentación de estructuras sobre suelos de mediana a alta compresibilidad plantea el 
problema de determinar los hundimientos totales diferenciales, así como los elementos 
mecánicos ( momento flexiónante , fuerza cortante y fuerza normal ), tanto en la 
estructura, ocasionada por los hundimientos del terreno de cimentación. Estos valores 
dependen por un lado de la compresibilidad del subsuelo y por otro lado de la rigidez de 
la estructura . Tomando en cuenta que con frecuencia en los análisis estructurales se 
considera a la estructura empotrada o articulada en su cimentación, o si se trata de una 
losa de apoyo se supone una presión de contacto uniforme, o que el cálculo de 
hundimientos del terreno de cimentación se realiza considerando la estructura de 
cimentación totalmente flexible, :o cual suele distar bastante de la realidad, se ve clara la 
necesidad de desarrollar métodos que tomen en cuenta los efectos de los hundimientos 
y que, al mismo tiempo, permitan calcular los valores de estos últimos. A estas técnicas 
es lo que se denomina interacción estática suelo - estructura. 

Por lo tanto, el propósito de la interacción estática suelo - estructura es llevar a cabo un 
análisis estructural tomando en cuenta el efecto de la rigidez del terreno de cimentación. 
La interacción suelo - estructura proporciona los diagramas de hundimientos 
diferenciales y de reacción del terreno de cimentación ( véanse las fig. 11 y 12 ), lo que 
permite determinar los diagramas de momento flexionante y fuerza cortante en la 
estructura de cimentación, considerando la influencia de la rigidez del suelo de 
cimentación, lo que conduce a un diseño racional de dicha subestructura. Algunos 
procedimientos de interacción consideran también el efecto de la superestructura, con 
lo que se conoce además el efecto de la rigidez del terreno en los elementos mecánicos 
de toda la estructura. 

En este trabajo se presenta una breve descripción de los métodos de interacción 
estática que se han desarrollado hasta la fecha en la república Mexicana, así como 
algunas de sus aplicaciones: El lector que tenga interés en estudiar al detalle uno de los 
procedimientos de interacción puede consultar las referencias que se incluyen al final del 
texto. 

Las características de la compresibilidad de los sedimentos del subsuelo de la ciudad de 
México ha dado lugar a que se desarrollen un buen número de métodos de interacción 
suelo - estructura, teniendo la mayoría de ellos una buena dosis de mérito. Se puede 
afirmar que nuestro país es inclusive uno de los pioneros en este campo de estudio. 
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En el inciso 2 se trata el problema de la interacción suelo estructura en cimentaciones 
someras, mientras que en el i11ciso 3 contiene algunas técnicas para cimentaciones 
profundas. En el inciso 4 se comenta sobre la importancia de considerar en la forma más 
realista posible las propiedades mecánicas a los materiales de estructura y terreno de 
cimentación. El inciso 5 trata de ciertas aplicaciones de la interacción estática suelo -
estructura. Finalmente, en el inciso 6 se presentan las conclusiones de este trabajo. 

Cabe aclarar que no en todas las cimentaciones surge el problema de considerar la 
rigidez del suelo. Por ejemplo, para niveles de carga medianos y suelos muy rígidos, los 
hundimientos del suelo son muy pequeños y no se requiere tomarlos en cuenta en el 
análisis estructural. En el diseño estructural de zapatas de dimensiones usuales, la 

··-diferencia-entre ·una-reacción -uniforme·y-la·reacción· real es ·pequeña y ·queda ·cubierta 
por los factores de seguridad empleados para el diseño estructural. En consecuencia, la 
interacción se aplica sobre todo a estructuras cimentadas sobre suelos de mediana a 
alta compresibilidad, en los que los asentamientos diferenciales tienen importancia en el 
comportamiento de dicllas estructuras .. 

2. INTERACCIÓN SUELO-ESTRUCTURA EN CIMENTACIONES SOMERAS 

2.1 Métodos de interacción suelo-estructura 

Existen varios métodos para llevar a cabo la interacción estática suelo - estructura. 
A continuación describimos brevemente algunos de ellos. 

En 1956, Samuel Chamecki, profesor de ingeniería estructural de la Universidad de 
Paraná, en Brasil, presenta uno de los primeros procedimientos para tomar en cuenta en 
forma racional la interacción suelo - estructura, aplicable a vigas y a marcos 
estructurales ( Chamecki, 1956 ). Trata el caso de una viga con tres apoyos, 
desplantada en un suelo con estrato de arcilla compresible, resuelve el problema 
utilizando unos coeficientes de transferencia de carga ( que equivalen a la matriz de 
rigideces de la estructura ) en la viga, y considerando una arcilla normalmente 
consolidada, en la que se conoce su índice de compresibilidad. Estableciendo la 
compatibilidad de deformacione.> entre viga y suelo, resuelve el problema en forma 
explícita. A continuación trata el caso de marcos estructurales, y debido a que las 
relaciones esfuerzo - deformación unitaria en los suelos son no lineales, propone un 
procedimiento iterativo para la solución del problema, usando los coeficientes de 
transferencia de carga en la estructura y calculando los hundimientos del suelo por 
procedimientos usuales. Los valores de los asentamientos en las aproximaciones 
sucesivas oscilan alrededor de un valor medio y tienden a él. Para evitar un gran número 
de iteraciones, se aplica una corrección después de la primera iteración, calculando las 
cargas en las columnas con un promedio de los asentamientos obtenidos. En la mayoría 
de los casos prácticos no hay necesidad de correcciones adicionales para alcanzar la 
convergencia del procedimiento ( Chamecki, 1956 ). 

Otro procedimiento es el de Flores Victoria ( 1968 ), en el que para resolver el problema 
de la interacción suelo - estructura se establece la siguiente ecuación matricial. 

Kli=P+E P -EQ 
- -C -C 

(1) 

'-· 
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donde: 
ts = matriz rigidez del conjunto superestructura cimentación. 

§_=vector de asentamientos de los nudos de la cimentación, los cuales deben 
ser iguales a los de las bases de las columnas inferiores de la 
superestructura. 

f.: = matriz de transmisión de peso propio de trabes a cargas en nudos. 

f., = cargas debidas al peso propio de trabes. 

g =matriz de transmisión de"cargas-del·suelo a los nudos de la·cimentación. 

Q = cargas que la cimentación aplica al suelo. 

Los movimientos del suelo están dados por 

{2) 

donde: 

Q. = cargas aplicadas al suelo. 

E. = matriz de flexibilidad del suelo, que es función no lineal de Q. 

Q. = vector de movimientos verticales de la superficie del suelo. 

Suponiendo que la cimentación no se despega del suelo, las cargas Q sobre la 
cimentación deben ser iguales a las cargas Q.. Los hundimientos .Q de la cimentación 
deben ser iguales a los del suelo, por lo que la ec. 2 puede escribirse 

E.Q =Q 

En la superestructura y cimentación de la ec. 1 debe tenerse 

{3) 

donde 

Son las cargas del edificio sobre los nudos de la cimentación, junto con su peso propio. 
Las ecs. 2 y 3 dan un planteamiento que en forma directa permite obtener como solución 
los asentamientos .Q del suelo y cimentación juntos, así como las fuerzas de contacto Q. 
Para ello se requieren como datos las matrices ts y g, y el vector'J::~T, junto con las 
propiedades del suelo, localización y tamaño de las áreas rectangulares asociadas a 
cada Q. Para conocer momentos, cortantes, fuerzas normales en columnas, etc., faltará 
calcular el efecto que producen .Q y _Q en el edificio y sumarlo con el efecto de las cargas 
verticales e y f.,. 



La solución del problema se lleva a cabo sustituyendo la ec. 2 en la ec. 3 

de donde 

Finalmente 
Q = < .~; + K 9 r' .E'.T 

Conociendo Q..., con la ec. 2 se obtiene L_No e posible despejar_Q de la ec 3 porque no 
existe la inversa de K 

Flores Victoria señala que la matriz & es función no lineal de Q, lo que no permite 
resolver el problema directamente, sino que se requiere acudir a métodos iterativos. 

Operando con las ecuaciones matriciales anteriores, el método iterativo tiene la 
interpretación física de aplicar una distribución de presiones al suelo a<•>, y calcular 
asentamientos del suelo, con esos asentamientos determinar el -Jstado de cargas que 
deben tener la estructura como reacción del suelo. Esa reacción se vuelve a aplicar al 
suelo, y así sucesivamente , hasta lograr la convergencia; esta interpretación es debida a 
Chamocki ( 1956 ). 

De acuerdo con Flores Victoria ( 1968 ), este procedimiento es divergente para suelos 
compresibles, como el de la Ciudad de México, o para cimentaciones excesivamente 
rígidas. Esto lleva a usar un criterio de interpolación para lograr y acelerar la 
convergencia, el cual se basa en el concepto físico de permitir que a<•> se modifique en 
un porcentaje razonable en cada ciclo, y difiera de a <n-•>. 

El método de Flores Victoria se aplica con un programa de computadora, el cual 
proporciona los elementos mecánicos correspondientes. 

En un trabajo posterior ( Flores Victoria y Esteva, 1970 ) presentan además un 
procedimiento simplificado en el que se considera lo siguiente: 

El suelo es un medio elástico lineal semiinfinito. 
Cimentación rectangular con una red ortogonal de trabes 
No se toma en cuenta la rigidez de la superestructura 

Para las condiciones mencionadas, y empleando valores normalizados, los autores 
proporcionan los valores de los asentamientos de la estructura y de las reacciones del 
terreno sobre la misma. Estos resultados los presentan en forma tabular. 

Los resultados del trabajo de Flores Victoria y Esteva ( 1970) son los que se emplean en 
las Normas Técnicas complementarias para Diseño y Construcción de Cimentaciones del 
Reglamento de construcciones para el Distrito Federal de 1976 y el manual de Diseño de 
Obras Civiles de la Comisión Federal de electricidad de 1980. Sin embargo, en las 
primeras no se incluye el cálculo de la magnitud de las reacciones del suelo de 
cimentación. 
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Para tomar en cuenta el comportamiento no lineal del suelo, Damy et al ( 1977 ) 
presentan un método increme'1tal, que consiste en suponer que el vector de cargas se 
aplica gradualmente al conjunto en incrementos, siendo los incrementos-suficientemente 
pequeños para que el sisteme. responda linealmente, con rigideces iguales a los valores 
tangentes que corresponden al estado de esfuerzos existentes al iniciar la aplicación de 
los incrementos. Al aplicar el último incremento deben satisfacerse las ecuaciones de 
equilibrio y de compatibilidad de defonmaciones entre estructuras y suelo. 

Por su parte, Esteva et al ( 1977 ) proponen dos procedimientos de interacción. El 
primero es a base de aproximaciones sucesivas, y consiste en suponer inicialmente que 
al distribución de presiones en el terreno es igual a la de las cargas aplicadas sobre el 
-sistema- estructural;- con .. las- reacciones- y -la -correspondiente- matriz .. secante . de 
flexibilidades del suelo se obtiene una estimación de los desplazamientos del suelo, y 
una estimación de las defonmaciones de la estructura, empleando matrices secantes de 
rigideces de la estructura y de flexibilidades del suelo. El proceso se repite un número de 
veces tal que los valores de los desplazamientos del suelo sean suficientemente 
parecidos en dos estimaciones sucesivas. El segundo método es un procedimiento 
incremental aproximado, que consiste en aplicar gradualmente la carga total en 
incrementos; en cada incremento se efectúa un ciclo semejante al del procedimiento de 
aproximaciones comentado ante, el resultado de dicho ciclo iterativo se toma como punto 
de partida para la aplicación de otro incremento de carga. Los autores proponen dos 
criterios altemativos: en el primero se logra el equilibrio al final de cada ciclo, pero no se 
logra la compatibilidad entre las defonmaciones de la estructura y las del suelo; en el 
segundo se alcanza dicha compatibilidad, pero a costa de un desequilibrio: Por lo 
anterior, en ambos casos debe hacerse una corrección en el siguiente ciclo ( Esteva et 
al, 1977 ). 

El Dr. Leonardo Zeevaert ( 1973, 1980, 1983 ) ha trabajado profusamente en el 
desarrollo de métodos de interacción suelo - estructura. El método que utiliza consiste en 
fonmar la ecuación matricial de asentamientos o hundimientos ( EMA ), que relaciona los 
asentamientos del suelo en función de cargas aplicadas en la superficie: 

donde: 

Q=Qg 

Q = vector de asentamientos en le contacto cimentación suelo. 
Q = matriz de asentamientos ocasionados por presiones unitarias. 
g = vector de cargas aplicadas en el contacto cimentación - suelo. 

Para la fonmación de la matriz Q se emplea el concepto de valor de influencia, que es el 
esfuerzo ocasionado por una presión unitaria en la superficie, lo que facilita de manera 
importante la detenminación de los elementos de la matriz D. 

A continuación se fonma la ecuación matricial de interacción ( EMI 9 , que relaciona las 
defonmaciones de la estructura con las cargas que le transmite el suelo: 

-s 



donde: 

§ = matriz de flexibilidades del suelo 
~ = vector de cargas del suelo sobre la estructura 
!!! = vector de deformaciones de la estructura 

La interacción de la estructura de cimentación con el suelo depende del valor de módulo 
de cimentación por área tributaria K, definido como el cociente de la carga sobre el suelo 
(en unidades de fuerza) entre la deformación que produce. Debe notarse en la ecuación 
EMI que los valores del vector de deformaciones de la estructura !!! son función del 
módulo K por área tributaria ( Zeevaert 1980 ). Si los valores de k fuesen independientes 

··entre· si;·la ··ecuación·· matricial· EM~·-daría --los-resultados-· definitivos· dEt·las -reacciones· 
incógnitas. Sin embargo, la hipótesis anterior no es exacta porque la masa del suelo 
debe considerarse como un medio continuo, donde los valores de 1<¡ para los diferentes 
puntos considerados no son independientes entre si y dependen de la distribución de 
esfuerzos de contacto con la estructura de cimentación. La interacción correcta entre la 
estructura de cimentación y la masa del suelo se obtiene utilizando las reacciones X; 
obtenidas por EMI, en la ecuación matricial de hundimientos EMA, obteniéndose los 
desplazamientos verticales ó, que proporcionan valores del módulo de cimentación 
iguales a los usados en la ecuación matricial de interacción EMI, 1<¡ = X; 1 ó, . Si los 
valores encontrados en esta forma no concuerdan con los utilizados inicialmente, no se 
tendrá la interacción correcta, ya que los módulos de cimentación no fueron 
correctamente elegidos, por lo cual será necesario utilizar la ecuación matricial EMA 
para conciliar este problema: Así pues, se deduce que las ecuaciones matriciales EMA y · 
EMI quedan ligadas por los valores de K; , los cuales son únicos para la solución de cada 
problema en particular y dependen de la distribución de las reacciones del suelo sobre la 
estructura de cimentación, rigidez de ésta y la de posición de las cargas que actúan 
sobre ella ( Zeevaert, 1980 ). 

Es posible hallar una matriz única de interacción para resolver el problema sin realizar 
iteraciones y obtener los resultados más precisos ( Zeevaert, 1983 ) . La nueva ecuación 
matricial se denomina ecuación matricial de interacción suelo • estructura ( EMISE ), 
mediante el empleo de la cual no se necesitan iteraciones para resolver el problema de 
interacción. 

El procedimiento de Zeevaert ( 1980 ) se puede aplicar a cimentaciones compensadas, 
tomando en cuenta el efecto de las condiciones hidráulica en la interacción 
suelo - estructura. 

Otro procedimiento de interacción estática suelo - estructl.!ra es el que propone 
Deméneghi ( 1979,1983, 1985), el cual considera a las reacciones del terreno como un 
sistema de cargas sobe la estructura, asemejándolas durante el proceso de análisis 
como incógnitas. El análisis estructural se lleva a cabo empleando el método de 
rigideces, pero el problema no se puede resolver en . esta etapa porque sobran 
incógnitas, ya que se están agregando al vector de cargas las reacciones del suelo que 
no se conocen: las ecuaciones faltantes las proporciona el análisis de hundimientos del 
terreno de cimentación, en el que se obtienen las deformaciones del suelo en función de 
las cargas sobre el mismo ( estas cargas son iguales y de sentido contrario a las 
reacciones del suelo sobre la estructura, por la tercera ley de Newton ), en esta etapa se 
hace uso del concepto de valores de influencia de Zeevaert ( 1980 ), lo que facilita la 
determinación de los hundimientos del suelo en función de las cargas sobre el mismo 
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( recuérdese que las cargas sobre el suelo no se conocen ). Las deformaciones del suelo 
se sustituyen en las ecuaciones obtenidas inicialmente con el método de rigideces, 
lo que permite resolver el problema en forma directa, sin necesidad de iteraciones. Con 
este procedimiento se obtienen los diagramas de deformaciones y de reacciones del 
suelo, en el contacto entre éste y la estructura de cimentación. Este procedimiento tiene 
la ventaja de que se puede tomar en cuenta el número de pisos que se desee de la 
superestructura, así como de que se puede programar en una computadora con relativa 
facilidad. 

El método de Sánchez Martínez y Enríquez ( 1982 ) se emplea en cimentaciones 
someras y consiste en realizar un análisis del conjunto suelo - estructura como un 
sistema estructural-·único ·que se -resuelve-utilizando el -método general .. de-las.rigideces. 
Cabe aclarar que es un método no iterativo. 

El procedimiento consiste en considerar al suelo sustituido por una serie de resortes, en 
los que el módulo de reacción o la constante de cada resorte depende de toda la masa 
del suelo, es decir, no se consideran los resortes independientes entre si, como se vera 
más adelante. 

Se establece primero la matri;! de rigideces de la estructura a· partir de 1 de sus 
miembros. 

Las reacciones del suelo se tornan en cuenta a través de resortes que se conectan con 
la cimentación de la estructura. 

A continuación se obtiene la matriz de rigideces del suelo. Esta se determina dando 
desplazamientos verticales con valor unitario a cada uno de los resortes que lo idealizan 
y calculando las fuerzas que aparecen por este efecto en todos ellos. Al dar un 
desplazamiento unitario en un resorte aparecen fuerzas no solo en el propio resorte, sino 
también en todos los demás, ya que ellos deben considerarse ligados de alguna forma 
por pertenecer a un medio continuo. Lo mismo sucede al aplicar sucesivamente 
desplazamientos unitarios en los demás resortes. El cálculo de la matriz de rigideces del 
suelo es en general laborioso y algo complicado; sin embargo, se puede determinar 
dicha matriz en forma indirecta, teniendo en cuenta que la matriz de rigideces es la 
inversa de la de flexibilidades. 

Las expresiones generales que se usan son: 

donde: 

o= s·, A 
- -T-

( 4) 

§ = vector de desplazamientos desconocidos 

8 = vector de acciones 

~~ = Inversa de la matriz de rigideces del sistema 
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Además 

siendo 
.fu = matriz de rigideces de la estructura 

§s = matriz de rigideces del suelo 

La matriz de rigideces se obtiene en función de las de sus i miembros, como es usual en 
el análisis estructural usando computadoras. 

La·· matriz de·· flexibilidades· del- suelo · puede-calcularse ·fácilmente· determinando ·los 
hundimientos del terreno debidos a la aplicación de fuerzas unitarias: Sánchez Martínez 
y Enríquez emplean el procedimiento de Zeevaert ( 1980) para alcanzar este propósito. 
Llamando Es a la matriz de flexibilidades, la matriz de rigideces del suelo vale 

S = F-1 
_S -S 

La matriz global del sistema estructura - suelo vale 

Aplicando la ec. 4 se determinan los desplazamientos de la estructura y del suelo. 

Los elementos mecánicos en los miembros se hallan a partir de sus matrices de rigidez, 
mientras que las fuerzas en el suelo se obtienen empleando la matriz de rigideces del 
suelo. 

Para utilizar el procedimiento anterior los autores han desarrollado . un programa de 
computadora. 

El método Sánchez Martínez y Enríquez es general, como lo es el método de las 
rigideces del análisis estructural en que se basa. Se puede considerar no solo la 
estructura de cimentación, sino también la superestructura total del edificio, sin más 
limitaciones que la capacidad de la computadora que se emplee. 

También el procedimiento se puede aplicar a la solución de estructuras de_retículas de 
cimentación, constituidas por trabes horizontales en dos sentidos perpendiculares: el 
área de cimentación se divide en una serie de áreas tributarias que corresponden a las 
columnas y se considera en el centro de cada una de ellas los resortes que idealizan al 
terreno, y con cuyo comportamiento se establece la matriz de flexibilidades del suelo. 
Los autores comentan que el problema podría atacarse utilizando algunos de los 
programas conocidos de análisis estructural, tomando del programa la matriz de 
rigideces de la estructura en estudio, modificándola para induir los términos que 
representan el comportamiento del suelo e insertando nuevamente en el programa la 
matriz corregida. 

Una propuesta de colaboración geotecnista estructurísta en el cálculo de interacción 
suelo - estructura es la que presentan Ellsteiny Granados ( 1988 ), que deja a cada 
especialista la labor que le corresponde. El ingeniero de geotecnia obtiene la matriz de 
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defonnaciones del suelo en función de las características geométricas del proyecto y de 
un vector cualquiera de cargas bajadas por las columnas; la matriz de influencias en el 
suelo es invariable, así como el conjunto de curvas de compresibilidad; al variar el vector 
de cargas cambian los asentamientos, pero el nuevo cálculo se lleva a cabo con las 
mismas matrices de características del subsuelo. La estructura se representa mediante 
una parrilla de contratrabes, con las cargas y reacciones perpendiculares a su plano; su 
rigidez es la propia de las contratrabes de la subestructura, más un cierto incremento 
calculado o estimado de la contribución de la estructura a tal rigidez. Se conocen las 
cargas en las columnas y con ellas se calculan los asentamientos S, del suelo, 
suponiendo una rigidez nula de la estructura, de tal manera que pueden calcularse las 
constantes 1\; de unos resortes virtuales localizados bajo los nudos de la parrilla; estos 
resortes -son -de-Winkler en -apariencia,-pero en .realidad están-relacionados entre .si al 
tomar en cuenta la influencia de los asentamientos del suelo en los valores de K; . Con la 
ayuda de un programa de computadora se aplican las cargas sobre la estructura, 
colocándose los resortes virtuales bajo los nudos para proveer las reacciones. El análisis 
arroja como resultado las fuerzas en los resortes contra los nudos, R, • y sus 
defonnaciones s1 ; se especifica la diferencia máxima pennisible entre 5¡ ( suelo ) y S¡ 

( resorte ), por ejemplo 5%; si no se cumple esta diferencia, hay que calcular nuevos 
asentamientos s, , utilizando un nuevo vector de presiones detenninado con los valores 
de las reacciones R, y con ellos establecer los nuevos valores de las constantes K; • 
iterando para obtener las nuevas defonnaciones de los resortes S¡ • y así hallar las 
diferencias s1 • S¡ . El proceso debe ser rápidamente convergente para la mayoría de los 
casos, obteniéndose finalmente la configuración real de asentamientos por efecto de la 
rigidez de la estructura. El geotecnista proporciona al estructurista los archivo de datos 
con las matrices de propiedades del suelo y coeficientes de influencia, para que éste 
pueda llevar a cabo las iteraciones necesarias entre estructura y suelo ( Ellstein y 
Granados, 1989 ). 

Un enfoque novedoso que trata la interacción suelo • estructura en sus etapas de 
análisis y diseño (Moreno, 1990) comprende una serie de opciones como considerar las 
características del suelo a partir del módulo de cimentación, características de la 
estructura, determinación de los elementos mecánicos ( deflexiones, momento 
flexionante, giros, fuerza cortante 9, presentando éstos en fonna de gráficas en pantalla 
o en impresora a escala. La ventaja de este enfoque es que se simplifica la presentación 
de resultados, y que comprende en fonna integral las etapas de análisis y diseño de la 
estructura de cimentación, ahorrando considerable tiempo al ingeniero que realiza el 
cálculo correspondiente (Moreno, 1990 ). 

La interacción suelo • estructura se puede atacar utilizando el método del elemento finito 
( Zienkiewicz • 1977) en el terreno de cimentación. El inconveniente de esta técnica es 
que el numero de datos y de operaciones es muy alto, y usualmente se requiere el uso 
de computadoras de gran capacidad. 

2.2. Interacción suelo • estructura considerando el asentamiento y el giro de zapatas 
aisladas. 

El método de rigideces del análisis estructural establece que se debe satisfacer el 
equilibrio de momentos flexionantes en los nudos y el equilibrio de fuerzas cortantes en 
los ejes de las barras de la estructura. Esta condición se puede poner en fonna matricial 
de la siguiente fonna: 
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( 5 ) 

El significado de las cantidades de la ec. 5 se presenta en los siguientes párrafos. 

]S es la matriz de rigideces de la estructura, dada por la suma de las matrices de rigidez 
de cada una de las barras, es decir 

(6) 

donde JS¡ es la matriz de rigidez de cada barra. A manera de ejemplo, en una barra con 
apoyos continuos ( fig. 1 ), la matriz de rigidez vale 

Sp Sq e\ Ós 

4EIIL 2EI/I -6EI/L
2 6EI!L2 

aP 

2EI/L 4EI/L -6EI/ L2 6EI/L2 aq 
JS¡= ( 7) 

-SEI/ L
2 -6EI/ L2 12EI! L3 -12EI/ L

3 o, 

6EI/ L
2 6EI/ L2 -12Ei 1 L3 12EI/ L3 o. 

§ es el vector de desplazamientos de la estructura, y esta formado por los 
desplazamientos angulares ( giros ) de los nudos de la estructura y los desplazamientos 
lineales de los ejes de la estructura . 

.E. es el vector de carga de empotramiento, formado por los momentos y cortantes de 
empotramiento que transmiten las barras sobre los nudos de la estructura . 

.E, es el vector de cargas externas concentradas, formado por los momentos 
concentrados sobre los nudos de la estructura y las fuerzas concentradas que actúan 
sobre los ejes de la estructura. 

L 

FIG.1 GRADOS DE LIBERTAD DE UNA BARRA 

10 



6 m 

4.6m 
1.2 t 1.2 t 

FIG. 2 CARACTERiSTICAS DE LA ESTRUCTURA 

Cuando una estructura a base de zapatas aisladas sufre desplazamientos debidos a la 
deformabilidad del terreno de cimentación se generan en la cimentación acciones que se 
pueden determinar usando los conceptos rigidez angular K,. y rigidez lineal ~ del terreno 
de cimentación. Se define la rigi':lez angular como el cociente del momento M que actúa 
sobre una zapata y el giro en radianes a que sufre esta zapata: 

K,.=M/9 ( 8) 

La rigidez lineal se define como el cociente entre la carga vertical Q que actúa sobre una 
zapata y el desplazamiento vertical o que sufre la zapata: 

~=a /o ( 9) 

Los valores de K,. y ~ dependen de las propiedades de deformación del suelo. 

De las ecs 8 y 9 se obtienen en el momento y la carga vertical debidas a la reacción del 
suelo sobre la estructura: 

M=K,.a (10) 
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Q=t<¡ a ( 11 ) 

Conociendo los valores de K,. y 1<¡ de un suelo, se pueden calcular los giros y los 
desplazamientos verticales que sufre una estructura cimentada sobre zapatas aisladas, s 
a la deformabilidad del terreno se pueden incorporar, con relativa facilidad, en el vector 
de cargas concentradas sobre la estructura E.. 

Este procedimiento lo vamos a ilustrar mediante un ejemplo muy sencillo, como el 
mostrado en la fig. 2, en el que vemos que las cargas sobre la estructura son la repartida 
de 1. 54 t/m, las concentradas sobre las columnas de 1.2 t y las debidas a la rigidez 
angular y lineal de las zapatas de cimentación. En la estructura: 

Módulo de elasticidad del concreto 

Momento de inercia de las columnas 

Momento de inercia de las trabes 

En el terreno de cimentación 

1<¡ = 1880 t/ m K,. = 720 t. m 1 rad 

2 214 000 t 1 m2 

0.000675 m• 

0.0054 m• 

A continuación presentamos el análisis detallado de la estructura. 

Iniciamos numerando las barras y los grados de libertad de la estructura, los cuales se 
muestran en la fig. 3. Las cargas sobre la estructura, correspondientes a los grados de 
libertad definidos, se aprecian en la fig. 4. Con estos datos podemos formar las 
cantidades que aparecen en la ecuación matricial 5. 

a) Vector de desplazamientos 

El vector de desplazamientos vale ( fig. 3 ) 

¡¡1 

¡¡2 

Q_= 
a3 
a4 
as 
as 

b) Matriz de rigideces 

para formar la matriz de rigideces de la estructura usamos la ec 6_. Empezamos por 
visualizar los grados de libertad de cada barra 
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Barra 

1 
2 
3 

es 
ea 
es ¡¡, 

A continuación, aplicando la ec 6 formamos la matriz de rigidez de cada barra: 

es e3 

¡s, - [1299.52 
- 649.76 

649.76ts 
1299.52 e3 

ea e. 

K _ [1299.52 
~- 649.76 

649.76Je6 
1299.52 e4 

es ea ¡¡, ~ 

[7970.4 3985.2 -1992.6 1992.6]" 
!Sa= 3985.2 7970.4 -1992.6 1992.6 e6 

-1992.6 -1992.6 664.2 ~.2 ¡¡1 
1992.6 1992.6 -664.2 664.2 ¡¡ 

2 

1 

¡¡, 

1 T 
FIG. 3 NUMERACIÓN Y GRADOS DE LIBERTAD DE LA ESTRUCTURA 

•' 
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1.54t/m 

P1 = 1.2 t p2 = 1.2 t 

FIG. 4 SISTEMA DE CARGAS SOBRE LA ESTRUCTURA 

K = :E ~ = f$, + fS2 + .!Sl 

ó, Ó2 e3 e. es e. 

664.2 -664.2 o o -1992.6 -1992.6 
ó, 

-664.2 664.2 o o 1992.6 1992.6 02 

f$= o o 1299.52 o 649.76 o e3 
o o o 1299.52 o 649.76 e4 -1992.6 1992.6 649.76 o 9269.92 3985.2 

-1992.6 1992.6 o 649.76 3985.2 9269.92 e5 
e6 

e) Vector de cargas de empotramiento 

-w L 1 2 -4.62 -wl 1 2 -4.62 o o B,= o = o 
w L

2 
1 12 4.62 

2 
-w L.: /12 -4.62 
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d) Vector de cargas concentradas 

Ec = 

-1.2 + 1880 ¡¡1 
-1.2 + 1880 ¡¡2 

720 a3 
720 a4 

o 
o 

Sustituyer ,.;.;. valores en la ec 5 

664.2 ó1 - 664.2ó Ó2- 1922.6 a5 - 1992.6 as 
-4.62-1.2 + 1880 ¡¡1 =o 

-664.2 ó1 + 664.2 Ó2 + 1992.6 as- 1992.6 as 
-4.62 - 1.2 + 1880 1'>2 = o 

1299.52 a3 + 649.76 a5 +O+ 720 83 =O 

1299.52 a. + 649.76 a6 +o+ 120 e.= o 

-1992.6 ¡¡1 + 1992.6 Ó2 + 649.76 a3 
+ 9269.92 a5 + 3985.2 as+ 4.62 +O= O 

-1992.6 ó1 + 1992.6 Ó2 + 649.76 a. 
+ 3985.2 a5 + 9269.92 a6 - 4.62 +O =O 

Por simetría 

¡¡1 = Ó2 ' a3 = - a. ' as = - as 

Por lo tanto 

-5.82 + 1880 ó1 =o 
2019.52 a3 + 649.76 as= O 
649.76 a3 + 5284.72 a5 + 4.62 =O 

Resolviendo el sistema 

ó1 = 0.003096 m 
a3 = 0.0002929 
a5 = - 0.0009102 

El momento que llega a la cimentación se puede obtener multiplicando el giro respectivo 
por su rigidez angular 

M3 = K, a3 = 720 ( 0.0002929) = 0.211 t. m 

La carga vertical sobre la zapata es igual al desplazamiento vertical por la rigidez lineal 
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P1 = K1 l\1 = 1880 ( 0.003096) = 5.82 t 

También se pueden hallar las acciones que transmite la estructura a la zapata, 
empleando las siguientes expresiones, que proporcionan los elementos mecánicos que 
transmite una barra sobre el nudo 

Mp = M.., + 4 El 9p 1 L + 2 El 9q 1 L 
- 6 El ll, 1 L2 + 6 Elll. 1 L2 

( 12) 

Mq = Msq + 2 El 9p 1 L + 4 El 9q 1 L 
-6Eill, /L2 +6Eill.IL2 (13) 

V, =V.,- 6 El 8~ IL2
- 6 El 8q 1 L2 

. + 12 El ll, 1 L - 12 El ll.IL3 
( 14) 

V. =V .. + 6 El 8p 1 L2 + 6 El 8'!¡/ L2 

- 12 El ll, 1 L 3 + 12 El ll. 1L ( 15 ) 

donde Mep , M.., y v .. son los momentos y cortantes de empotrar.1iento de barra sobre 
nudo. 

Sustituyendo valores en las expresiones anteriores, para la barra 1 se halla el momento 
sobre la zapata ( ec 13 ) 

Mq = M6 =- 0.21H.m 

Con la barra 3 se obtiene el cortant~ sobre el nudo de la izquierda ec ( 14 ) 

V1=4.62t 

La carga vertical sobre la zapata será la suma del cortante anterior y de la carga 
concentrada de 1.2 t. En consecuencia, la carga vertical sobre la zapata vale 

r a= 5.82 t 

El momento y la carga vertical sobre la zapata se emplean para la revisión de estabilidad 
por mecánica de suelos y para el diseño estructural de la zapata. 

3 INTERACCIÓN SUELO- ESTRUCTURA EN CIMENTACIONES PROFUNDAS 

3.1 Cimentaciones profundas sometidas a cargas verticales 

Para el caso de cimentaciones profundas Zeevaert ( 1980 ) trata los dos siguientes 
casos: 
l. Cimentaciones en que la punta de los pilotes o pilas queda firmemente apoyada en un 
depósito de muy baja compresibilidad y gran espesor ( fig. 5 ). 
11. Cimentaciones en que la punta de los pilotes o pilas queda firmemente apoyada en 
un estrato resistente de espesor limitado de baja compresibilidad, pero bajo el cual se 
localizan estratos compresibles ( fig. 6 ). 
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El caso 1 se puede resolver considerando que cada pilote tiene un módulo de reacción K. 
constante e independiente de los demás pilotes. Así, el problema se reduce al de una 
cimentación apoyada sobre resortes ( uno por cada pilote ), en que la constante de cada 
resorte es independiente del resto de los resortes. Además, si todos los pilotes tienen la 
misma sección y longitud, su número es igual en cada línea, y se considera un valor del 
módulo de deformación constante para el estrato resistente de apoyo de la punta de los 
pilotes, entonces K. es igual para todos los pilotes ( Zeevaert, 1980 ). 

Cuando existe un depósito compresible subyaciendo al estrato resistente de apoyo ( 
caso 11. Fig. 6 ), el valor de K. no se puede considerar constante para cualquier punto, ya 
que en este caso interviene la deformación d& los estratos compresibles que suprayacen 
al estrato resistente donde apoyan los pilotes. Por lo tanto, será necesario emplear el 
procedimiento indicado en el inciso 2.1, es decir, determinar las ecuaciones matriciales 
EMA y EMI, con la consideración adicional de que el módulo de cimentación K. hay que 
tomar en cuenta la deformación del estrato de apoyo del pilote ( Zeevaert, 1980) 

P. 

El 

t 

FIG. 5 

p, p2 

Columnas 

Viga cimentación 

t t 

Estrato resistente 

CIMENTACIÓN CON PILOTES. CASO 1 
( ZEEVAERT, 1980) 

pb 
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P. 

ª 
Estrato resistente 

Estrato compresible 

FIG. 6 CIMENTACIÓN CON PILOTES. CASO 11 
( ZEEVAERT, 1980) 

3.2 Pilas o pilotes sujetos a cargas laterales 

La construcción de estructuras marinas fuera de la costa ( offshore structures )requiere el 
uso de cimentaciones profundas a base de pilas o pilotes, y ha propiciado el desarrollo 
de métodos de análisis para estos elementos. Sobre todo cuando están sometidos a 
fuerzas laterales debidas a atraque de embarcaciones o efectos de oleaje. Uno de los 
primeros trabajos en este sentido es el de Matlock y Reese ( 1961 ), en el que 
establecen que para una solución racional de la interacción suelo-estructura es 
necesario que tanto las condiciones de equilibrio estático como la compatibilidad de 
deformaciones se deben cumplir en todas las partes del sistema estructura-suelo. 
Usualmente tratan la estructura y los pilotes como elementos linealmente elásticos, pero 
comentan que las caracteristicas del suelo son marcadas no linealmente; la solución al 
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problema se alcanza mediante repetidos cálculos con la teoría de la elasticidad, con los 
valores de la rigidez del suelo ajustándolos a cada iteración. 

Las características fuerza - deformación del suelo se tratan con una familia de curvas del 
tipo • p - y" , como las mostradas en la fig. 7, las cuales se obtienen a partir de las 
propiedades de cada suelo. 

Matlock. y Reese ( 1961 ) consideran al pilote como una viga, en la que se debe de 
cumplir la ecuación diferencial 

El d4
/ dx4 = p ( 16) 

En el suelo se requiere un módulo secante de deformación E. ( correspondiente al nivel 
de esfuerzo con el que se esté trabajando ), el cual está dado por 

E.=-p/y ( 17) 

donde p es la reacción del suelo sobre el pilote, por unidad de longitud ( t/m, por ejemplo 
), y • y • es el desplazamiento lateral del pilote. Combinando las e':S. 16 y 17 se obtiene 
la siguiente expresión 

d4 y 1 dx4 + ( E, 1 E:.l ) y = O ( 18 ) 

La solución de la ec 18 se lleva a cabo con dos procedimientos. El primero consiste en 
suponer que E. es proporcional a la profundidad E. = k X. Mediante sucesivas soluciones 
de la ecuación diferencial se va logrando que la elástica de viga se asemeje lo más 
posible a la curva p - y determinada a partir de las propiedades del suelo. Esto es 
necesario debido a las característica no lineales de deformación del suelo. Estas 
solución se lleva a cabo con el auxilio de tablas y gráficas construidas ex - profeso para 
el caso. 

El segundo procedimiento se emplea cuando se encuentran variaCiones importantes en 
las propiedades del suelo, y cuando se requiere tomar en cuenta cambios en la rigidez 
del pilote, para lo cual se requiere el empleo de una computadora. Mediante soluciones 
sucesivas de la ecuación diferencial del pilote, haciendo repetidas referencias a la curva 
p - y del suelo, la computadora determina cada tramo elegido del pilote el valor del 
módulo de deformación del suelo que satisface las condiciones de compatibilidad y de 
equilibrio entre suelo, pilote y superestructura. Se toman en cuenta variaciones en las 
condiciones 

de apoyo del pilote y el efecto de la posible socavación que se pudiera presentar en la 
parte superior del pilote. En la fig. 8 se presentan los resultados de la aplicación de los 
métodos usados por Matlock. y Reese ( 1961 ). 
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Re a ce. 

del 

suelo 

lb 1 plg 

Pro fu rdida 

/ -(pi ) 

~ . ......--
./ 

1,.. 
/ 

1 

11 /so / --
1// /60 V -
fú V 

30 

v ¡..-

y, deflexión lateral del pilote, plg 

FIG. 7 CURVAS TÍPICAS p- y , DETERMINADAS PARA EL SUELO A DIFERENTES 
PROFUNDIDADES ( MATLOCK Y REESE, 1961) 

Momento flexionante, 106 plg. lb 

-20 -10 o +10 
---- ---- .... ---. 

·---- ... . _, 

' <._so 
·-- ... ___ ución 1 

. ·-.... ~- ' 1=1 

soiL ción 
···::::> 

~ ... . 

te) 

/~ 
.·· 

S lució 3 
. : ..... 

( e ~nsid rand S OC< vacié 
sol u pón é man 

( cor ider< ndo • o kx y 
~ ) 

FIG. 8 COMPARACIÓN DE DIAGRAMAS DE MOMENTO FLEXIONANTE, DE LA SOLUCIÓN A 
MANO CON: (a) SOLUCIÓN 1, CON COMPUTADORA, AJUSTANDO LOS VALORES DE E. 
CON LA PROFUNDIDAD, y (b) SOLUCIÓN 2, TOMANDO ADEMÁS EN CUENTA LA VARIACIÓN 
DE LA RIGIDEZ DEL PILOTE CON LA PROFUNDIDAD (MATLOCK Y REESE, 1961) 

Debido a las cargas laterales sobre los pilotes , en la parte superior se alcanza con 
frecuencia el rango de comportamiento plástico del suelo en las curvas p- y, razón por la 
cual se han desarrollado los métodos para to,mar en cuenta el comportamiento del suelo 
cerca de la falla, tanto para arcillas blandas ( Matlock, 1970 ), como para arenas ( 
Reese et al, 1974 ). En ambos casos se has comparado los resultados de las teorías con 
mediciones de campo y de laboratorio, obteniéndose en general acercamientos bastante 
satisfactorios a la realidad, sobre todo para fines prácticos. 

\. 
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También se ha empleado el método del elemento finito para tomar en cuenta, entre otros 
efectos, el desplazamiento relativo que puede ocurrir entre pilote y suelo durante la 
deformación lateral del elemento ( Yegian y Wrigth, 1973 ). También se puede tomar en 
cuenta la influencia de dos o de tres pilotes cercanos entre si ( Yegian y Wright, 1973 ); 
el número de pilotes a considerar es pequeño, dada la gran cantidad de elementos que 
se tendrían que trazar para un número mayor de pilotes. 

Por su parte, Zeevaert ( 1980 ) presenta un método muy completo para el análisis de 
pilas o pilotes sujetos a cargas laterales. Considera cinco casos principales de análisis 
de una pila o pilote: 

i. ·Pilote libre·de·girar en· sus- extremos 
11. Pilote empotrado en la estructura de cimentación y libre de girar en al punta 
111. Pilote libre de girar en la cabeza y empotrado en la base 
IV. Pilote empotrado en ambos extremos con giro en la base 
V. Restricción parcial del giro en los extremos de una pila 

Para la solución de estos problemas se emplea la Ecuación Matricial de Interacción 
Horizontal ( HEMI ), la cual depende de las condiciones de apoyo y de las características 
estructurales del pilote. Por otra parte, se obtiene la Ecuación Matricial de 
Desplazamientos Horizontales ( HEMA), la cual es función de las propiedades de 
deformación del suelo, considerando la influencia entre las diferentes reacciones del 
suelo considerando la influencia entre las diferentes reacciones del suelo sobre el pilote 
con la masa de suelo, para lo que se emplea el módulo horizontal de cimentación 1(¡ , 
definido de manera análoga a como se hizo en el inciso 2.1 de este trabajo. El 
procedimiento de Zeevaert ( 1980) para pilas o pilotes sometidos a cargas laterales es 
similar al descrito en el inciso 2.1, en el que se varían los valores de 1(¡ mediante 
iteraciones hasta que se cumple la condición de compatibilidad de deformaciones entre 
pilote y suelo. 

También se pueden combinar las matrices HEMI y HEMA, para hallar la matriz HEMISE, 
que permite resolver el problema de la interacción suelo - pilote sin necesidad de recurrir 
a iteraciones ( Zeevaert, 1980). En las figs. 9 y 10 se presenta la aplicación sometida a 
una carga lateral de 1 O l 

La publicación del Manual de Diseño y Construcción de Pilas y Pilotes ( 1983 ), de la 
Sociedad Mexicana de Mecánica de Suelos, contiene los valores de coeficientes de 
reacción horizontal K. dados por Terzaghi ( 1955), para suelos sin y con cohesión, así 
como un procedimiento aproximado, tomado de la Sociedad Geotécnica Canadiense 
( 1978 ), que proporciona en forma gráfica las magnitudes de la flexión y del momento 
flexionante en función de la profundidad a lo largo del pilote., haciendo uso de la rigidez 
relativa del sistema pilote - suelo 
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FIG. 9 PILA SUJETA A FUERZA HORIZONTALES (ZEEVAERT, 1980) 

4. PROPIEDADES DE LOS MATERIALES QUE FORMAN LA ESTRUCTURA Y EL 
TERRENO DE CIMENTACIÓN 

Como se ha podido observar en los incisos anteriores, al trabajar con la interacción suelo 
- estructura se toma en cuenta tanto la estructura como el terreno de cimentación, por lo 
que es necesario conocer las propiedades de ambos medios. 

En estructuras de concreto reforzado se acepta el módulo de elasticidad del concreto 
tiende a disminuir con el tiempo. Así Flores Victoria ( 1968) señala que en edificios de 

concreto, el módulo de elasticidad puede tomarse del orden de 3000 .J7: al tener en 

cuenta que los asentamientos totales suceden a largo plazo. Nótese que este valor es 

bastante inferior al10000 .J7: que usualmente se toma para cálculos a corto plazo. 

Por su parte, Ellstein y Granados ( 1988 ) comentan que la magnitud de los 
asentamientos que detenninan corresponde al 1 00 o/o de consolidación primaria, misma 

22 



que tardará un cierto tiempo en ocurrir. Las defonnaciones de la estructura no son 
instantáneas sino diferidas y por tanto las propiedades elásticas de los materiales 
estructurales no son las medidas con las pruebas rápidas usuales; para el caso del 
concreto armado en al ciudad de México, el componente diferido puede ser tomado en 
cuenta por un factor menor de uno, probablemente del orden de 0.2 ó 0.25 ( Ellstein y 
Granados, 1988 ). 

Puede observarse que en general existe coincidencia en señalar que el módulo de 
elasticidad del concreto se debe reducir en forma importante cuando se lleva a cabo la 
interacción suelo - estructura a largo plazo. La variación de los módulos de deformación 
es todavía más importante en el terreno de cimentación, sobre todo si se trata de suelos 

-· plásticos -saturados,.en los .que. la. deformabilidad depende..no.sólo del nivel de .esfuerzos 
sino también en forma importante del tiempo. En consecuencia, los módulos de 
deformación deben seleccionarse acordes con ambos factores: nivel de esfuerzos y 
tiempo. 

El hecho de que el suelo tenga un comportamiento no lineal ha sido tomado en cuenta 
por la mayoría de los investigadores de la interacción suelo - estructura. Así, Chamecki 
( 1956) trabaja con el índice de compresibilidad en una arcilla normalmente consolidada, 
al cual toma como una constante. Además, señala que el módulo de deformación de un 
suelo es función del estado de esfuerzo, siendo la derivada de la curva esfuerzo -
deformación unitaria, con respecto al esfuerzo. Debido a que las relaciones esfuerzo -
deformación en los suelos son no lineales, Chamecki ( 1956 ) propone un método 
iterativc para la resolución de la interacción suelo - estructura. 
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Varios autores toman en cuenta el comportamiento no tineal de los suelos, proponiendo 
métodos iterativos para considerar este efecto ( Flores Victoria, 1968; Flores Victoria y 
Esteva, 1970 ), en los que utilizan criterios para acelerar la convergencia de los métodos. 

El comportamiento no lineal del terreno de cimentación es considerado por Damy et al 
( 1977) y Esteva et al ( 1977 ), al utilizar matrices secantes de rigideces en la estructura 
y de flexibilidades en el suelo, para cada iteración. 

Zeevaert ( 1980 ) señala que las reacciones efectivas en la orilla de la cimentación 
pueden resultar altas, lo que origina un flujo viscoplástico, y consecuentemente un 
relajamien1u Jel esfuerzo de reacción bajo deformación constante en esos lugares. El 

. _esfuerzo .. límite_ efectivo . o ... respuesta . máxima_ que_ puede_ admitirse _en _condiciones 
estáticas en la orilla de la cimentación es igual a la resistencia de material, cuando se 
inicia un flujo viscoplástico incipiente ( sin necesariamente alcanzar la capacidad de 
carga última en el borde de la cimentación ). En suelos de alta sensibilidad podría 
establecerse la condición de que el esfuerzo máximo en el borde de la cimentación, en 
condiciones estáticas, no rebase el esfuerzo critico ( o de preconsolidación ) 
correspondiente al quiebre de la curva de compresibilidad ( Zeevaert, 1980 ). 

En pilotes sujetos a cargas laterales el suelo alcanza niveles de esfuerzo cercanos a la 
falla: véanse las curvas p - y de la figura 7. 

Inclusive, existen técnicas para tomar en cuenta el comportamiento plástico del terreno 
en estado de falla, tanto para suelos cohesivos ( Matclok, 1970 ) como para suelos 
friccionantes ( Reese et al, 197 4 ). 

s: APLICACIONES 

Presentamos en este inciso algunas de las aplicaciones de la interacción estática suelo -
estructura. 

En la fig. 11 se presenta una estructura reticiJiar con una cimentación a base de una 
zapata corrida. ( Pozas, 1980 ). Empleando interacción suelo - estructura se obtiene los 
resultados mostrados en la fig. 12. Es interesante comparar estos resultados con los 
obtenidos suponiendo una reacción uniforme, los cuales se muestran en la fig. 13. Como 
se puede observar los momentos en todos los nudos de la estructura difieren comparado 
ambos casos. En el nudo central inferior el momento con reacción uniforme es 31 % 
mayor que el que se obtiene tomando en cuenta la interacción suelo - estructura. En el 
nudo inferior izquierdo el momento es 320 % mayor con el primero que con el segundo 
método. Aun en la estructura se deja sentir el efecto de la rigidez de la estructura: el 
momento sobre el nudo de la izquierda del primer piso, debido a la columna inferior, 
cambia inclusive de sentido ( figs. 12 y 13 ). En resumen, los momentos flexionantes 
determinados con reacción uniforme difieren de los momentos obtenidos tomando en 
cuenta la interacción, tanto en la superestructura como en la subestructura. Esta 
variación ocurre tanto en la magnitud como en el sentido de los momentos, pues en uno 
de los nudos estos llegan a cambiar de signo, tal como puede verse comparando las figs. 
12 y 13. 



Otro caso real de aplicación de la intaracción suelo - estructura es el correspondiente a 
zapatas corridas que se emplean para tomar fuerzas laterales debidas a sismo a través 
de muros de cortante que se unen a las zapatas en diferentes tramos. En la fig. 14 se 
muestran los resultados de un análisis de interacción suelo - viga flotante para una 
zapata de concreto reforzado. El módulo de elasticidad del concreto utilizado fue de 
1,581,000 t 1m2 y los momentos de inercia en los diferentes tramos se indican en la fig. 
14. También pueden observarse las cargas que actúan en la zapata, así como la 
estratigrafía y propiedades del subsuelo. En la misma figura están graficados los 
diagramas de reacciones y de hundimientos del terreno, sirviendo el primero de ellos 
para la determinación de los elementos mecánicos y del diseño estructural de la zapata y 
el segundo para el conocimiento de los asentamientos totales y diferenciales de la 

· .. cimentación·( -Deméneghi;-·1990· ):-Puede-observarse-que-en· el .contacto.del terreno de 
cimentación con las zapatas se presentan, teóricamente, esfuerzos de tensión, es decir, 
se obtienen reacciones negativas, fenómeno debido a los momentos que transmiten los 
muros de cortante a la cimentación en uno de los extremos de las zapatas. 
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Otro ejemplo de interacción suelo - estructura consiste en el análisis de un marco 
estructural en el que se considera que sus apoyos tienen una rigidez al desplazamiento 
vertical y otra al giro; es decir, se considera por ejemplo un marco estructural cimentado 
en zapatas aisladas que pueden sufrir tanto un hundimiento vertical como un giro. En 
este sentido, este análisis es un poco más general que los análisis convencionales que 
suponen que los apoyos del marco estructural están empotrados o articulados en el 
terreno de cimentación. La forma de llevar a cabo el análisis de interacción suelo -
estructura para este caso se presentó en el inciso 2.2 de este trabajo. En la fig. 15 se 
presenta la aplicación esta técnica a una estructura real, la cual está formada por una 
trabe de concreto reforzado de 0.5 m de ancho y de 2 m de peralte, apoyada sobre unas 
pilas de cimentación de concreto reforzado de diámetros de 1.12, 1.48 y 1.74 m. Las 
cargas· que-actúan-sobre el marco-se indican en la fig:-15:-las pilas tienen-los siguientes 
diámetros. 

Pila Diámetro, m 

1 1.12 

6 1.48 

~ 1.74 

El terreno de cimentación es una toba de origen volcánico que se encuentra al poniente 
de la ciudad de México, que tiene un módulo de deformación del orden de 8,000 a 
10,000 t/m2

• El material comprendido entre la trabe superior y el nivel de desplante de las 
pilas es un relleno suelto cuya rigidez se desprecia para fines de análisis. 

En la fig. 15 se muestran los momentos flexionantes en los módulos de elasticidad del 
concreto. reforzado de 2,214,000 t/m2 y un módulo de elasticidad del terreno de 
cimentación de 8,000 t/m2

• Se pueden observar las altas magnitudes de las fuerzas 
cortantes y en la fig. 17 las de las fuerzas normales en las pilas. Nótese la fuerte 
redistribución de cargas debido a la interacción suelo - estructura. Así, en la parte central 
de la estructura de la carga en un nudo es de 150 t, mientras que por el efecto 
combinado de rigidez de estructura y suelo la carga en la pila que está bajo el nudo 
aumenta hasta 302 t ( fig. 17 ); en el nudo vecino la carga concentrada es de 480 t, 
mientras que la carga en la pila de abajo disminuye a 350 t. Un fenómeno similar se 
presenta en el resto del marco. 

Con el propósito de observar la influencia de un aumento en la rigidez del terreno y una 
disminución en la rigidez de la estructura, se llevó a cabo un segundo análisis 
incrementando el módulo de elasticidad del suelo del concreto a 1,265,000 t/m2

. Los 
resultados se muestran en las figuras 18 a 20, para los momentos flexionantes, fuerzas 
cortantes y fuerzas normales, respectivamente. Como era de esperarse, la redistribución 
de carga es menor; así, en la fig. 20, en el nudo donde la carga concentrada es de 150 t. 
en la pila aumenta a 253 t (en el primer análisis aumenta hasta 302 t.). En el nudo 
vecino la carga concentrada de 480 t disminuye a 389 t. (en el primer análisis disminuyó 
a 359 t.). De todas formas, el efecto de la interacción suelo.- estructura en este caso 
también es importante. 

'-. 

/" 
' 
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en el inciso ( e ) anterior respedo a la variabilidad de las propiedades de los suelos. 
Pero, además en una cimentación continua el módulo K depende de la reacción del 
suelo y de las deformaciones de la cimentación, por lo que no se conoce a priori, sino 
que solo con iteraciones es posible determinar su valor. 

En consecuencia, en cimentaciones continuas no es posible asignar valores de K en 
función del tipo de suelo, como se pretende hacer en ocasiones en al práctica. 

g) En cimentaciones a base de zapatas aisladas, cuando no existe influencia de un 
cimiento sobre otro, ya sea por el tipo de terreno o por que estén las zapatas 
suficieni .... lente separadas, se puede realizar la interacción suelo - estructura 

.. -considerando módulos de.reacción al.desplazamiento.vertical y.al giro .. En.el inciso 2.2 
se presentó un procedimiento que resuelve este caso, considerando las reacciones 
del suelo como cargas sobre la estructura. 

h) La comparación de resultados entre considerar una reacción uniforme y tomar en 
cuenta la interacción suelo - estructura exhibe diferencias notables en los diagramas 
de hundimientos diferenciales, reacción del terreno y elementos mecánicos ( momento 
flexionante y fuerza cortante ), en la mayoría de los casos. Se puede presentar 
inclusive en algunos casos cambio de sentido en los momentos flexionantes de la 
estructura de cimentación o de la superestructura. 

i) En cambio, la comparación entre observaciones de campo en estructuras reales con 
los métodos que toman en cuenta la rigidez de la estructura de cimentación, ha dado 
resultados promisorios, pues los valores determinados con los métodos de interacción
son similares a los valores medidos en campo. 
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Se han llevado a cabo mediciones en campo, en las cimentaciones reales, para verificar 
la validez de los análisis de interacción suelo - estructura. Mayemof ( 1979 ) presenta los 
resultados que se escriben en los siguientes párrafos. 

Las observaciones indican que en zapatas rígidas uniformemente, con la excepción de 
arena suelta, la presión de contacto es mayor en la esquina y menor en el centro, como 
era de esperar de acuerdo a la teoría ( fig. 21; Meyerhf, 1979 ) . Las mediciones 

- ·anteriores-también-han-mostrado··que-la-heterogeneidad·local·de-las-propiedades del 
suelo cerca de la base tiene una influencia considerable en la distribución de la presión 
de contacto (sobre todo se deja sentir el efecto de la falta de confinamiento del suelo 
cerca de los extremos de la zapata ). Por otro lado, las mediciones indican que el 
máximo momento flexionante puede ser hasta 30 % mayor que el obtenido con el 
método de análisis convencional. 

En la fig. 22 y 23 se presentan resultados ( Meyerhof, 1979 ) de mediciones en 
estructuras reales de gran tamar1o ( en el primer caso se trata de un edificio de 52 pisos 
y en el segundo de otro de 15 p1sos ). El análisis de las dos figuras permite afirmar que 
los valores teóricos determinados empleando los métodos de interacción suelo -
estructura, es decir, consideran :lo la rigidez de la ·estructura, son muy similares a los 
valores medidos en el campo (asentamiento, presión de contacto, momento flexionante . 
y fuerza cortante ). 
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6. CONCLUSIONES 

En relación con la interacción estática suelo- estructura se puede concluir lo siguiente: 

a) Existe un buen número de métodos que tratan el problema, En términos generales, la 
mayoría de ellos determinan las deformaciones del terreno de cimentación utilizando la 
matriz de flexibilidades del suelo. En cambio, en el análisis de la estructura, algunos 
procedimientos emplean la matriz de rigideces, mientras que otros usan la matriz de 
flexibilidades de la estructura. Cabe aclarar que prácticamente todos los métodos 
resuelven el problema, es decir, todos ellos obtienen los diagramas de asentamientos 
diferenciales del suelo y de reacciones del mismo, tomando en cuenta la rigidez de la 

... estructura de. cimentación . .lnclusiver.algunos..de.los. procedimientos toman en cuenta el 
efecto de la superestructura ( con todos sus pisos ) en el análisis de interacción. 

b) La mayoría de los procedimientos de interacción se presentan en forma bidimensional, 
en el plano ( quizá por facilidad de exposición ), pero se pueden extender en forma 
relativamente sencilla a tres dimensiones. El principal inconveniente de tratar el problema 
en el espacio es que el número de operaciones es elevado, lo cual cae fuera del alcance 
de la mayoría de las oficinas del cálculo estructural o de mecánica de suelos. 

e) La solución del problema de interacción se puede realizar haciendo un análisis de la 
estructura y un análisis de defcrmaciones del suelo, y llevando a cabo después una 
combinación adecuada de ambos, que de hecho es lo que hacen la mayoría de los 
métodos presentados en los incisos anteriores. Se observa que el ingeniero de 
cimentaciones, al dedicarse ala interacción suelo - estructura, debe manejar en la forma 
más clara posible sus conceptos de análisis estructural y de mecánica de suelos. 

d) Dada la gran cantidad de operaciones a realizar, la resolución de un problema de 
interacción suelo - estructura se lleva a cabo en general con el auxilio de programas de 
computadora, los cuales, actualmente, se pueden correr en una microcomputadora 
(o PC ), con las que se cuenta en la s oficinas de cálculo. 

e) Un aspecto importante de la interacción suelo - estructura es el relativo a las 
propiedades de la estructura y el suelo. En la estructura el módulo de elasticidad del 
concreto, para fines de cálculo, disminuye con el tiempo. En el terreno de cimentación, la 
deformabilidad es función del ~ivel de esfuerzos, ya que el comportamiento de los suelos 
es no lineal. Además, en los sedimentos plásticos saturados la deformabilidad del suelo 
depende del tiempo. Por lo tanto, en los cálculos de interacción se debe tomar en cuenta 
en forma apropiada en cambio de las propiedades de los suelos con ias variables 
mencionadas. Inclusive, en los extremos de una estructura de cimentación, o en pilotes 
sujetos a cargas laterales, el suelo alcanza niveles de esfuerzo cercanos a la falla, por lo 
que hay que considerar en estos casos el comportamiento plástico del terreno. Por lo 
anterior, conviene trabajar con los módulos secantes de deformación del suelo, acordes 
con e nivel de esfuerzos y, en caso de suelos finos saturados, con el tiempo. 

f) Algunos procedimientos emplean el módulo de reacción K en la interacción suelo -
estructura. Dado que K depende de las propiedades del suelo, es válido lo expuesto en 
el inciso ( e ) anterior respecto a la variabilidad de las propiedades de los suelos. Pero, 
además en una cimentación continua el módulo K depende de la reacción del suelo y de 

· · ' las deformaciones de la cimentación, por lo que no se conoce a priori, sino que solo con 
iteraciones es posible determinar su valor. 
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MtTODO DE RIGIDECES 
MARCOS PLANOS CON BARRAS INCLINADAS 

Agustín Deméneghi Colina* 

El método de rigideces consta de las siguientes etapas (Beaufait et 
al 1970): 

a) Se empotra la estructura y se determinan los elementos mecánicos 
cuando la estructura está empotrada; 

b) Se liberan los nudos de la estructura y se hallan los elementos 
mecánicos debidos a desplazamientos lineales y angulares; 

e) Se . establecen las condiciones de equilibrio en cada uno de los 
nudos donde haya desplazamientos diferentes de cero; 

d) Se resuelven las ecuaciones de equilibrio y se obtienen los 
desplazamientos de la estructura; 

e) Se obtienen los elementos mecánicos en los nudos de la estructura. 

La ecuación general de equilibrio de la estructu=a es 

1:\ ó + E• + Ec = o 

donde 
r = matriz de rigideces de la estructura 
§ = vector de desplazamientos 
E; = vector de cargas de empotramiento 
E = vector de cargas concentradas 

(1) 

La matriz de rigideces de la estructura se puede obtener mediante la 
suma de las matrices de rigidez de todas y cada una de las barras que 
forman la estructura. El vector de cargas de empotramiento de toda la 
estructura es igual a la suma de los vectores de carga de todas y 
cada una de las barras de la estructura. 

A continuación obtendremos la matriz de rigidez y el vector de cargas 
de enpotramiento de una barra con apoyos continuos, sometida a una 
carga uniformemente repartida v (fig. 1). Utilizaremos la siguiente 
convención de signos, para una barra horizontal (fig 2): los giros se 
consideran positivos en sentido antihorario, los desplazamientos 
verticales son positivos si van hacia abajo y los desplazamiento· 
horizontales son positivos si van hacia la izquierda (fig 2a). Los 
momentos flexionantes son positivos en sentido horario, las fuerzas 
cortantes verticales son positivas si van hacia arriba y las fuerzas 
cortantes horizontales son positivas si van hacia la derecha (fig 
2b) . 

* P:::ofesor del Departamento de Geotecnia. División de Ingeniería 
Civil, Topográfica y Geodésica. Facultad de Ingeniería. UNAM 
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Demos un giro 8' en el extremo izquierdo de la barra. En la fig 3a se 
p 

muestran los elementos mecánicos ocasionados por este giro. En la fig 
3b se muestran los elementos mecánicos producidos por un giro 8' en 

q 

el extremo derecho. Las figs 3c y 3d exhiben los elementos mecánicos 
provocados por un desplazamiento vertical o' en el nudo izquierdo y 

r 

un desplazamiento vertical o' en el nudo derecho, respectivamente . 
• 

Las figs 3e y 3f muestran los elementos mecánicos producidos por un 
desplazamiento horizontal ó' en el nudo izquierdo y un desplazamiento 

u 

horizontal o' en el nudo derecho. Las figs 3g y 3h contienen los 
V 

momentos producidos por un giro de torsión B' en el nudo izquierdo y 
a 

un giro de torsión B' en el nudo derecho. 
b 

Los elementos mecánicos que aparecen en la barra m valen 

M'= wL
2
/12· + (4EI/L) B' + (2EI/L) 8'- (6EI/L2

) o'+ (6EijL2
) o' 

p p q r • 

(2) 

M' = - WL2/12 + ( 2EI/L) B' + (4EI/L) B'- ( 6EI/L2
) o 1 + ( 6EI/L2

) o 1 
q p q r· • 

{3) 

V' = - WL/2 - (6EI/L2
) B' - ( 6EI/L2

) B'+ ( 12EI/L3
) o 1 ( 12EI/L3

) o 1 
r p q r • 

(4) 

V' = - WL/2 + (6EI/L2
) B' + ( 6EI/L2

) B'- (12EijL3
) o 1 + ( 12EI¡'L3

) o 1 

• p q r • 
(5) 

N' = (AE/L) ó 1 - (AE/L) ó 1 (6) u u V 

N' = - (AE/L) ó 1 + (AE/L) ó 1 ( 7) 
V u V 

M' = (GI /L) B' - (GI /L) B' (8) a t a t b 

H' = - ( GI /L) B' + (GIJLl B' (9) 
b l a b 

En una viga de sección rectangular de dimensiones b por h, el momento 
polar de inercia debido a torsión se puede valuar en forma aproximada 
(Beaufait et al 1970) 

h b 3 b b 
It ~ - 3- (1- 0.63 h + 0.052 ( h ) 5

) (10) 

h " b 

Los elementos mecánicos que transmite la barra al nudo están dados 
por 

., 
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E' .. = 

donde 

e' 
p 

4El/L 

2EI/L 
2 

-6EI/L 

lS' 
2 = 6EI/L .. 

o 

o 

o 

o 

ó 1 = -m 

lS' = ¡r.atriz 
m 

ó 1 = vector 
-m 

K' ó 1 - .. -.. 

e' f. 
2EI/L 

4EI/L 
2 

- 6EI/L 
2 

6EI/L 

o 

o 

o 

o 

e' p 
e' q 
ó 1 

r 
ó 1 

S 
ó 1 

u 
ó 1 

V 

e' a 
e' b 

+ ( p•) 1 - .. . . 

>' r 
2 

- 6EI/L 
2 

- 6EI/L 
3 

12EI/L 
3 

12EI/L 

o 

o 

o 

o 

wL;/12 
WL /12 

WL/2 

WL/2 

o 
o 
o 
o 

(.' ~: $' 
> 

S " 
61._ 

2 
6EI/L o o o 

2 
6EI/L o o o 

3 
-12EI/L o o o 

.3 
!2EI/L o o o 

o AE/L -AE/L o 

o -AE/L AE/L o 

o o o Gll/L 

o o o -GIVL 

de 

de 

rigidez de la barra m 

desplazamientos de la barra m 

~~ 

o 

o 

o 

o 

o 

o 

-Gll/1-

Glt./L 

(E e) 1 = vector de cargas de empotramiento de la barra m 
m 

( 11) 

e' 
p 

e' 
q 

ó 1 
r 

ó 1 

• 
ó 1 

u 
ó 1 

V 

e' 
• 

e' 
b 

(12) 

(13) 

(14) 

3 
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Veamos a continuación la determinación de la matriz de rigidez y de~ 
vector de cargas de empotramiento para una estructura tridimensional, 
formada por marcos planos ortogonales entre si (fig 4); en cada marco 
pueden existir barras inclinadas. 

En la fig 5 se presenta la transformación de un vect9r del sistema 
global x-y al sistema local x'-y'. Aplicando las ecuaciones de la fig 
5 a la barra inclinada de la fig 6 (despreciando el efecto de torsión 
con eje de giro·~eTtical): 

e• = e e' = e 
p p q q 

ó 1 = ó ces ex - ó sen ex 
r r u 

ó 1 = ó ces ex - ó sen ex 
• • V 

ó' = ó sen ex + ó ces ex 
u r u. 

ó, = ó- sen ex + ó ces ex 
V • V 

e• = e" ces ex 
• • 

e• = e" ces ex 
b b 

Aplicando las expresiones de la fig 5 a la barra de la fig 7: 

e• = e ces f3 e sen f3 p p • 
e' = e ces f3 e sen f3 q q b 

e" = e sen f3 + e ces f3 • p • 
e" = e sen f3 + e ces f3 b q b 

Sean 

e' 
p 

B' 
q 

ó , 
r 

ó , = ó 1 

-m S 
(15) 

ó 1 

u 
ó , 

V 

e' a 
e' b 

4 
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e 
p 

e 
q 

o r 
o ; o -m S 

( 1:6) 

o u 
ov 
ea 

eb 

Es decir 

o 1 ; T o 
-m m -m 

(17) 

donde 

e e o o o o e 
p q r • u V A 

cos f3 o o o o o - sen f3 o e 
p 

o cos {3 o o o o o sen f3 e 
q 

o o cos cr: o - sen cr: o o o ó 
r 

o o o cos cr: o -sen cr: o o ó 
T ; • 
-m o o sen cr: o cos cr: o o o o 

u 

o o o .3en ex o cos cr: o o ó 
V 

cos 0:{3 o o o o o cg5scr:f3 o e sen A 

o c~~ncr:f3 o o o o o cos cr.{3 e cos b 

(18) 

Los desplazamientos de los sistemas local y global están relacionados 
mediante las siguientes expresiones 

e' ; e cos {3 e sen f3 (19) 
p p • 

e' ; e cos f3 e sen f3 ( 20) 
q q b 

ó 1 ; ó cos cr: ó sen cr: (21) 
r r u 

ó 1 ; ó cos cr: - ó sen cr: (22) 
• • V 

ó 1 ; ó sen cr: + ó cos cr: (23) 
u r u 

ó 1 ; ó sen cr: + ó cos cr: (24) 
y • • 

e' ; e cos cr: sen f3 + e cos cr: cos f3 (25) 
• p • 

e' ; e cos cr: sen {3 + e cos cr: e os {3 {26) 
b q b 



':t~) 

En el sistema local x' -z' (fig 6) 

E' = .!S' ó' + (E•l' (27) 
m m -m m 

Pero 

y P' = T p 
-en m -m 

sustituyendo la e e 29 en la e e 

T p = .!S' ó 1 + (E• l ' -m -m m -m m 

sustituyendo las e es 17 y 28 en 

T p = .K' :r }j + T 
m -m m m -. -m 

Premultiplicando por :r-1 
m 

p = T-1 .!S' T ó + p• 
-m m m m -u -m 

donde 

e e ó ó 
p Q r • 

e os (3 o o o 
o e os f3 o o 
o o e os a o 

-1 o o o e os a 
T = o o o -m -sen a 

o o o -sen a 

-sen (3 o o o 
o -sen {3 o o 

En el sistema global 
Em = .!Sm ?Jm 

donde 

27 

la e e 30 

E• m 

ó ó 
u V 

o o 
o o 

sen ex o 
o sen ex 

e os ex o 
o cos ex 

o o 
o o 

e e 
• b 

7~Bs13a o 
o 7~Bs13a 
o o 
o o 
o o 
o o 

786s13a 
o 

o 786sf3a 

{28) 

{29) 

(3 O) 

e 
p 

e 
Q 

ó 
r 

ó 
• 

ó 
u 

V 

e 
• 

( 31) 

(32) 

(33) 

sustituyendo las ecs 12, 18 y 31 en la ec 33 , se obtiene la matri7 
.!S , la cual se muestra en la tabla l. 

m 

S 
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Para el vector de cargas de empotramiento: 

p• = T- 1 o~·,, 
-m - m 

(34) 

Para una barra sometida a una carga uniforme v en el sistema local 
' ' 1 t p• vale x -z , e vec or 

Pe = -m 

-m 

(wL;/12) cos {3 
- (WL /12) cos {3 

{WL/2) cos a 

- {WL/2) cos a 

{WL/2) sen a 

(WL/2) sen a 

(wL;/12) sen {3 
(WL /12) sen {3 

(35) 

La ec 33 proporciona la matriz de rigidez de la barra inclinada m, 
para el sistema coordenado general x-y-z Las ecs 34 ó 35 
proporcionan el vector de cargas de empotramiento de la barra 
inclinada m, para el sistema coordenado general x-y-z . 

En resumen, primero se utilizan la tabla 1 y las 34 ó 35 para hallar 
la matriz de rigidez y el vector de cargas de empotramiento de las 
barras de la estructura. La matriz de rigideces de la estructura 
completa se obtiene mediante la suma de las matrices de rigidez de 
todas y cada una de las barras que forman la estructura; el vector de 
cargas de empotramiento de la estructura completa es igual a la suma 
de los vectores de carga de todas y cada una de las barras de la 
estructura. sustituyendo en la ec 1 se obtiene la ecuación matricial 
de equilibrio de toda la estructura; resolviendo el sistema de 
ecuaciones se obtienen los desplazamientos correspondientes al 
sistema global x-y-z (vector ~) . Los elementos mecánicos en las 
barras se obtienen de la siguiente forma: primero se determinan los 
desplazamientos en el sistema local, con el empleo de la ec 17 ó las 
ecs 19 a 26: 

o' = T o 
-m -m -m 

(ec 17) 

A continuación, los elementos mecánicos en la barra m se determinan 
con la ec 11 ó con las ecs 2 a 9: 

E' = L' o ' + <E" l ' 
m m -m m 

(ec 11) 

6 
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Ejemplo 1 
Determinar los elementos mecanices en los nudos de la estructura 
la fig Ba. 

Solución 
Primeramente numeramos las barras y los grados de 
estructura (fig Bb). En este ejemplo no se tornan 
efectos de torsión (~=O). 

Barra e e ó ó ó 
p q r • u 

1 e e ó ó ó 
S 11 1 7 3 

2 e e ó ó ó 
11 12 7 B 9 

3 86 e ó2 ó ó 
12 B 4 

libertad de la 
en cuenta los 

ó C( 
V 

Grados 
ó 68.2 

9 

ó o 
10 

Ó10 111.8 

Empleando la tabla 1 se obtienen las matrices de rigidez de las bar~s 
1, 2 y 3, las cuales sé muestran en las tabla 2. La matriz de rigidez 
de la estructura completa en el sistema global es la suma de las 
matrices de todas y cada una de las barras. 

Sumando las matrices de las barras 1, 2 y 3 (tabla 2) obtenernos 

ó ó 
7 8 

32578.02 - 664.2 

-664.2 32578.02 

]S= 12719.58 o 
o -12719.58 

-1877.77 1992.6 

-1992.6 1877.77 

24 

- 24 

.E e = o 
o 

24 

- 24 

ó 
9 

12719.58 

o 
71622.66 

-66420 

-287.08 

GL 

7 

8 

9 

10 

11 

12 

o 

ó 
10 

o 
-12719.58 

-66420 

71622.66 

o 
-287.08 

A continuación plantearnos la ecuación matricial 

e 
11 

-1877.77 

1992.6 

-287.08 

o 
9080.45 

3985.2 

o 
o 
o 
o 
o 
o 

e 
12 

-1992.6 

1877.77 

o 
-287.08 

3985.2 

9080.45 

GL 

7 

8 

9 

10 

11 

12 

(ec 1) 

7 

ó 
7 

ÓB 

ó 
9 

ó 
10 

e 
11 

e 
1Z 
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Resolviendo el sistema de ecuaciones se obtienen los siguientes 
desplazamientos: 

ó = 0.00080245 m ó = 0.00080245 m 
7 8 

ó = - 0.00008378 m '\o = 0.00008378 ro 
9 

e = - 0.00473308 e = 0.00473308 
11 1Z 

Ademas 

Los elemento·s ·roecanicos·--en· -cada· barra -.se hal-lan ccin .. el .. empleo de la 
ec 11: 

( ec 11) 

Las matrices de cada barra en el sistema local <E;)se obtienen con la 

ec 12. En la tabla 3 se exhiben estas matrices para las tres barras 
de la estructura. 

El vector de desplazamientos ó' se halla con el uso de las ecs 19 a ., 
26, mientras que los elementos mecanices en cada barra (sistema 
local) se determinan con el empleo de las ecs 2 a 9. La tabla 4 
contiene el cómputo de desplazamientos y elementos mecanices para las 
barras 1, 2 y 3. 

Ejemplo 2 
Determinar los elementos mecanices en los nudos de la estructura de 
la fig 9a. Despreciar el fenómeno de acortamiento de barras. 

Solución 
Primeramente numeramos las barras y los grados de libertad de la 
estructura (fig 9b) : 

SISTEHA GLOBAL x-y 

Barra e e ó ó e e 
p q r • • b 

1 e ó e 
2 1 3 

2 e ó e 
2 1 3 

SISTEM.?; LOCAL XI -y' 

Barra e' e• ó 1 ó 1 e• e' 
p q r • • b 

1 e' ó 1 e' 
2 1 3 

2 e' ó 1 e' 
3 1 2 

8 
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= 
[

- 48 J 
- 24 

- 24 

= [ : J 
A continuación planteamos la ··ecuación matricial 

.lS § + 1:• + Ec = o (ec 1) 

Resolviendo el sistema de ecuaciones se obtienen los siguientes 
desplazamientos: 

'\ = 0.09671· r.. 

e = - o.o20194 
2 

e
3 

= - o.o2o194 

Para obtener los elementos mecanices en las barras, trabajamos 
sistema local, en el que las matrices .]:;' .. valen (ec 12): 

B' ó 1 B' 
2 1 3 

[ 7970.40 1992.60 o 

J 
B' 

2 

K' = 1992.60 664.20 o ó' -1 1 

o o 384.38 B' 
3 

[ B' 

J 2 
ó 1 = ó , 
-1 1 

B' 
3 

B' ó 1 e~ 
3 1 2 

[ 7970.40 1992.60 o 

J 
e~ 

3 

K' = 1992.60 664.20 o ó 1 
-2 1 

o o 384.38 B' 
2 

[ B' 

J 3 
ó 1 = ó 1 
-2 1 

B' 
2 

Aplfcando la ec 11 

9 

en el 

'-o. 



Los desplazamientos están relacionados entre si, de acuerdo con las 
ecs 19 a 26 

Barra 1 
i5' =i5 

1 1 

Barra 2 
i5' = i5 

1 1 
e' = e 

2 2 
e' = - e 

3 3 

Las matrices de rigide~ y los vectores de empotramiento en el 
sistema global, se hallan con los valores de la tabla 1 y las ecs 34 
ó 35: 

K =·[ -1 

e2 
7970.4,0 

1992.6') 

o 

[

- ;:>4 J 
Pe =. - 24 
-1 

., - [ 
= 

o 

e2 
384.38 

o 
o 

[ 
o J - 24 

- 24 

i51 

1992.60 

664.20 

o 

i5 
1 

o 
664.20 

1992.60 

e3 

199~.60 J 
7970.4 

La matriz de rigidez global es la suma de las matrices de cada una de 
las barras, es decir 

i5 e e 
1 2 3 

[ 
1328.40 1992.60 ":'·''] i5 

1 

]:; = 1992.60 8354.78 e 
2 

1992.60 o 8354.78 e3 

10 
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Barra 1 
M' = 7.75 t.m V' = o M' = - 7.76 t.m 

2 1 3 

Barra 2 
M' = - 7.75 t.m V' = o M' = - 7.76 t.m 

3 1 2 

Los momentos obtenidos son de barra sobre nudo; éstos se exhiben en 
la fig 9c. 
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TABLA 1 

.. :~.;:; 
NOMBRE: MATRIZ DE RIGIDEZ. BARRA INCLINADA -:· 

FECHA: 23/04/9ó 
PROGRAMA: HARIGBI 

Sean D = 4 EI/L H = 6 EI/L2 N = 12 El/L3 O = IJ./L 
F = Glt/L 

SA = sen A 52A = sen2 A 5B=senB 528 = sen2 8 
CA=cosA ·C2A·= ~os2 A - es = cos a C2B = cos2 8 

tp tq dr ds du dv ta tb 

~ C2B (D/2) e2B - H CB CA H CB CA H es 5A - H es 5A - o es 58 -ID/2) CB 58 tp 
F 528 -F521' • F CB 58 - F ss es 

"<> 
ID/2) ClB D C2B - H es CA H CB CA M es 5A - H es SA -ID/2) CB SB - D CB SB tq 
- F 528 t F 528 - F CB SS • F es 58 

- H CA CB - H CA CB 11 C2A - N C2A - N CA SA N CA 5A H CA SB H CA SS dr 
• O 52A - O S2A t a CA SA - O CA SA 

H CA CB H CA CB - 11 CZA NCZA N CA 5A - NCA 5A - H CA 56 - H CA 56 ds 
- O 52A t O 52A - O CA 5A t O CA SA 

'\. 

:/~: 
M 5A CB N .SA CB - N CA 5A N CA 5A N SZA - N 52A - H 5A 58 - H 5A 58 du 

t a CA 5A - O CA SA • a CZA -a CZA 

- H SA CB - M SA CB 11 CA SA - JI CA 5A - N SZA 11 SZA H SA 58 M SA 58 dv 
- O CA SA • O CASA - a CZA • O CZA 

- D CE SB -ID/21 CB SB H CA SS -HCASB - H 5A 56 H SA SB D 528 ID/21 528 ta 

• F CB SB - F es 58 • F C2B - F C28 

-ID/21 C6 58 - D CE SB H Ch SB - M CA 55 - H SA SB M SA SB tD/21 sza D SZB tb 
- F CB SB • i CB SB - F C2B t F CZB 

12 
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TABLA 2 

-riOOBRE: CALCULO DE LA HATRIZ DE RIGIDEl DE UNA BARRA INCLINADA 
ITCH.•.: 23/0~/96 

PR<Xi!WIA: HARI8I43 

11 
Sisteaa gfobal 
llatriz de rigidez de la barra 1 

5 /l;r' 1 7 3 9 

tp tq dr ds du dv 

1110.0~9 555.02~7 -114.832 11~.8326 287.0818 -287.081 
555.02~7 1110.0~9 -11~.832 114.8326 287.0818 -287.081 
-11~.832 -11~.832 3!913.82 -3!913.8 12719.58 -12719.5 
114.8326 lló.8326 -3!913.8 3!9!3.82 ·12719.5 12719.58 
7.87.0818 287.0818 12719.58 -12719.5 5202.665 -5202.66 

37.081 -287.081 -12719.5 12719.58 -5202.66 5202.665 
o o o o o o 
o o o o o o 

Siste~a global 
llatriz de rigidez de la barra 2 

11 12 7 
tp 

7970 .• 
3985.2 

-1992.6 
!992.6 

o 
o 
o 
o 

tq 

3985.2 
7970.4 

-1992.6 
1992.6 

o 
o 
o 
o 

;tm global 

dr 

-!992.6 
-1992.6 

66U 
-664.2 

o 
o 
o 
o 

ds 
8 

1992.6 
1992.6 
-66~.2 

66U 
o 
o 
o 
o 

llatriz de rigidez de la barra 3 
6 12 2 8 

du 
9 

o 
o 
o 
o 

66~20 

-66420 
o 
o 

dv 
10 

o 
o 
o 
o 

-66420 
66<\20 

o 
o 

~ 10 

ta 

ta 

tp tq dr ds du dv ta 

1110.0~9 555.02~7 114.8326 -11~.832 287.08!8 -287.081 
555.02~7 1110.0~9 11~.6326 -114.832 267.0818 -287.081 
11~.8326 114.8326 31913.82 -31913.8 -127!9.5 12719.58 
-11~.832 -11~.832 -3!913.8 31913.82 12719.58 -12719.5 
287.0818 287.0818 -12719.5 12719.58 5202.665 -5202.66 
-287.081 -287.081 12719.58 -12719.5 -5202.66 5202.665 

o o o o o o 
o o o o o o 

o 
o 
o 
o 
o 
o 
o 
o 

o 
o 
o 
o 
o 
o 
o 
o 

o 
o 
o 
o 
o 
o 
o 
o 

tb 

tb 

tb 

o tp 
o tq 
o dr 
Ods 
o du 
O dv 
o ta 
o tb 

o tp 
o tq 
O dr 
o ds 
o du 
O dv 
o ta 
o tb 

o tp 
o tq 
o dr 
Ods 
O du 
O dv 
o ta 
o tb 

S 
/11 

1 
7 
3 
9 

11 
12 
7 
8 
9 

10 

6 
12 
2 
8 
4 

!O 
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TABLA 3 
.. . 

........... ¡ ___.!steaa local 
·-:: 

Hstr!z de rigidez de la barra 1 
5 11 1 7 3 9 

tp' tq. dr' ds' du' dv' ta' tb' 

1110.049 555.0247 -309.196 309.1965 o . o o o tp' 5 

555.0247 1110.049 -309.196 309.1965 o o o o tq' 11 
-309.196 -309.196 114.8327 -114.832 o o o O dr' 1 

309.!965 309.1565 -114.632 11 •. 6327 o o o o d3 1 7 

o o o o 37001.65 -37001.6 o o du' 3 

o o o o -37001.6 37001.65 o o dv' 9 

o o o o o o o o ta' 
o o o o o o o o tb' 

Sisteaa loco! 
:riz de rigidez de la barra 2 

11 12 7 8 9 10 
tp' tq' dr·· ds' du' dv' ta • tb' GL 

7970.4 3985.2 -1992.6 1992.6 o o o o tp' 11 

3985.2 7970.4 -1992.6 1992.6 o o o o tq' 12 

-1992.6 -1992.6 66U -664.2 o o o o dr' 7 

1992.6 1992.6 -66U 664.2 o o o o ds' 8 

o o o o 66'20 -66420 o o du' 9 

o o o o -6&420 66420 o O dv' 10 

.. ·::·.\ o o o o o o o O ta' 

. ·. ·.:.' o o o o o o o o tb' 

Sistua local 
Hatriz de rigidez de la barra 3 

6 12 2 8 4 10 
tp' tq' dr' ds' du' dv' ta' tb' 

10.049 555.0247 -309.196 309.1965 o o o o tp' 5 

555.0247 1110.049 -309.196 309.1965 o o o o tq' 11 

-309.196 -309.196 114.8327 -114.632 o o o o dr' 1 

309.!965 309.1965 -114.632 114.8327 o o o O ds.' 7 

o o o o 37001.65 -37001.6 o o du' 3 

o o o o -37001.6 37001.65 o O dv' 9 

o o o o o o o o ta' 

o o o o o o o o tb' 

14 



TABLA 4 
-::o.\ 
·.:-::·:'.stw local 

arra 1 
5 11 

p~ tq' dr' 

o -0.00473 
o -0.00473 
o -0.00473 
o -0.00473 
o -0.00473 
o -0,00473 
o -0,0003 
o -0.00473 

;teJa local 
;.rra 2 
p' tq' dr' 

1 7 
ds' 

o 0.000375 
o 0.000375 
o 0.000375 
o 0.000375 
o 0.000375 
o 0.000375 
o 0.000375 

. o 0.000375 

ds' 

3 9 
du' dv' 

o 0.000713 
o 0.000713 
o o. 000713 
o 0,000713 
o 0.000713 
o 0.000713 
o 0.000713 
o 0.000713 

du' dv' 

).00473 0.004733 0.000802 0.000802 -0,00008 0.000083 
0.00473 0.004733 0.000802 0.000802 -0.00008 0.000083 
).00473 0.004733 0.000802 0.000802 -0.00008 0.000083 
J.00473 0.004733 0.000802 0.000802 -0.00008 0.000083 
),00473 0.004733 0.000802 0.000802 -0.00008 0.000083 

00473 0.004733 0.000802 0.000802 -0.00008 0.000083 
·: . .•. 00473 0.004733 0.000802 0.000802 -0.00008 0.000083 

'1.00473 0.004733 0.000802 0.000802 -0.00008 0.000083 

istema local 
:!l'ra 3 

5 11 
. ' tq' 

o o. 004733 
o 0.004733 
o 0.004733 
o 0.004733 
o o. 004733 
o 0.004733 
o 0.004733 
o 0.004733 

dr' 
7 3 9 

ds' du' dv' 

o -0.00037 o 0.0007!3 
o -0.00037 o 0.000713 
o -0.00037 o 0.000713 
o -0.00037 o 0.000713 
o -0.00037 o 0.000713 
o ·0.00037 o 0.000713 
o -0.00037 o 0.000713 
o -0.00037 o 0.000713 

ta' 

ta' 

ta' 

o 
o 
o 
o 
o 
o 
o 
o 

o 
o 
o 
o 
o 
o 
o 
o 

o 
o 
o 
o 
o 
o 
o 
o 

tb' 

tb' 

tb' 

O -2.51077 Hp' 
o -5.13775 Hq' 

o 1. 420296 vr' 
o -1.42029 vs' 
O -26.4169 Vu' 
O 26.41699 VV' 
O O Ha' 
O O Hb' 

O 5.137729 Hp' 
O -5.13772 Hq' 
o 24 vr' 
o 24 vs' 
O -11.1293 Yu' 
o 11.12933 vv' 
o o Ha' 
O O Hb' 

O 2.510777 Hp' 
O 5.137754 Hq' 
o -1.42029 vr' 
O 1.420296 Ys' 
o -26.4169 Vu' 
o 26.41699 Vv' 
O O Ha' 
O O Hb' 

,- . 
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Interacción estática suelo-estructura, considerando 
efectos de torsión y acortamiento de barras 

Sta tic soil-structurr ioteractioo, coosideriog torsioo aod compresioo of bars 

A Deméneghi, Profesor del Departamento de Geotecnia, Facultad de Ingeniería, UNAM 

RESUMEN. Se presenta un procedimiento para el análisis de la interacción estática suelo-estrucrura en tres 
dimensiones.. oonsickrando el efecto de aconarciento de barras y de torsión, el cual toma en cuenta toda la estrucrura Y 
todos los estratos del subsuelo. Esta técnica pennite además conocer los elementos mecánicos en cualquier nudo de la 
estrucrura.. incluyendo desde luego la estructura de cimentación. Con el propósito de ilustrar el empleo del método, se 
presenta un ejemplo sencillo de aplicación resuelto paso a paso. 

l. L'.rrRODUCClÓN 

Se han desarrollado hasta la fecha técnicas de interac· 
ción estática suelo-estrucrura bastante útiles la ma.voria 
de c:Ha.s: sin embargo. algunos de estos mitodos esuin 
ciaborndos para aplicarse únicamente en dos dimensio
nes, de manera que el análisis de una estructura se rea· 
liza en Wl plano. lo cual hace que se pierda la visua· 
lización del fenómeno Lridimiensiona.l. Se puede inten· 
tar hacer análisis en dos direcciones onog:onales y 
superponer los efectos para representai el fenómeno 
tridimensional, pero aún así el procedimiento es apr<? 
ximado. ~· además no es ¡.x>Sible conocer los elementos 
mecá.rUcos en las \igas intermedias de la estructUra de 
cimentación. Por lo tamo. es necesario desarrollar 
proc.edimJentos que tomen en cuenta el efecto tridi· 
mensional en la interacción suelo-estructura 

En este a.1.iculo se presenta un método de i11teracción 
tridimensional que toma en cuenta toda la estructura 
(considerando efectos adicionales de aconamiento de 
barras y de torsión) y tcxios Jos estratos de suelo. 

La técruca de interacción que se propone (Deménegh.j 
1983) consiste en considerar las reacciones del terreno 
de cimentación como cargas Sobre la estructura mane
já.ndonlas como incógnitas. Despues se calculan los 
hundimientos del suelo en función de las cargas sobre 
él (estas cargas son iguales en magn.irud y de sentido 
contrano a las reacciones. por la tercera ley de 
Ne\o\1on). Finalmente se establece la compatibilidad de 
defonnadones entre estructura y suelo. lo que equtvale 
a igualar los desplazamientos entre ambos medios: con 
esto se resuelve el problema, ya que se obtienen los 
hundimientos del suelo y las reacciones sobre la estruc
tura. Como previamente se realizó el ani!isis estruc· 
tural. es posible determinar ademi.s los ~ros en los 
nudos de la estructura. Con estos resultados se pueden 
calcular Jos elementos mecánicos en toda la estruclllra. 
incluyendo desde luego a la estructura de cimentación. 

2. A.'<ÁLlSlS ESTRUCTI.IRAL 

Emplearemos el método de rigideces para llevar a cabo 
el anaJ.isis estructural. En este métcxio. la ecuación 
general de equilibrio de la estructura es: 

( 1) 

donde b =matriz de rigidez de la estructura 
S = vector de dc:spla..zam.ientos 
fr = vector de cargas de empotramiento 
fe = vector de cargas concentradas 

La matriz de rigidez y el vector de cargas de 
empotramiento de la estructura completa se obtienen 
mediante la suma de las matrices de rig]dez )' de los 
vectores de cargas. respectivamente. de todas y cada 
una de las barras que fonnan la estructura. 

Hallemos la matriz de rigidez y el vector de cargas de 
empotramiento de una barra con apoyos continuos. 
sometida al sistana de cargas mostrado en la fig 1. Los 
desplazamientos de la barra se indican en la flg. 1a; los 
giros se consideran positivos en semi do antihorario. los 
despl~ientos verticales son positivos si van hacia 
abajo y los desplazamientos hori..zontal!!s son positivos 
si van hacia la izquierda (fig 2a). Los momentos son 
positiVOS en sentido horario, las fuerz2.5 conantes 
ven1cales son positi\·as si van hacia arriba y los fuerza.s 
conantes horizontales son positivas si van hacia la 
derecha (fig 2b). Dando a la barra los desplazamicnlos 
indicados en la fig. 2a. aparecen en dicha barra los 
elementos mecánicos dados por la siguiente ecuación: 

E,. =¡;,.§e.+ (E.')' 

donde 
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M,· o . 

' \'r' f,' 

f..a,'= V,' &'~ li,' 

N,/ &.' 1 

N .. ' ~· J M.' e; 
M.' e• 

La matriz de rigidez Km' de la barra se muestra en la 
tabla l. El vector de cargas de empotramiento vale 

wl2 1 12 · (1 11192)L2 r, · (51192¡L' r, 
. wl2 /12 + (51192)L2 r, + (111192,L2 r, 
. wl /2 + (13/32) L r, + (3/32) l.r, 
· wl /2+ (3/32) L r, + (13/32) Lr, 

CE..')'= o 
o 
o 
o 

(3) 

Veamos a cominuación la determinación de la matriz 
de rigidez y dd vector de cargas de empotramiento 
para una estructura tridimro.sional. formad? oor marcos 
planos onogonales entre sí, en los que en ~ marco 
pueden existir barras inclinada.s. 

En las barras inclinadas de las figs 3 y 4. los despla· 
zamientos del sistema local están relaaonados con los 
desp!a.l:3lllientos del sistema global mediante las si
gWentes expresiones 

e;=e,cosp-e,senP· (4) 
e,.= e, cos p. o, sen p (5) 

f,' = f, ros a- O.. sen a (6) 
ó,' = Ó1 cosa-&.. sen a (7) 
S..'=ó,sena+f,..cosa (8) 

& '= ó, sen a+~ cosa (9) 
9,' = Orcos a sen f) + 8, ros c. cos p (JO) 
eb' = 8q cos a sen p + ob cos a ros p (11) 

En el sistema global 

en que la matriz Km está dada en la tabla 2. 

En una barra inclinada sometid3 a carga u.n.iforme w en 
el sistema local .r ·-: · . el vector f.:.~ en el sistema 
global ,·ale 

(wl21!2) cos P 
• (wl2!12) cos p 
• ("lfl) cosa 
- (wL'2) ros a 

~e= (wlfl) sen a 

J 

{13) 

("U2) sen a 
• (wl2112) sen P 

(wL2112) sen P 

La matriz Km de la tabla 2 proporciona la matriz de 
rigidez de la barra inclinada m , para el sistema 
coordenado general x-y-: . La ce 13 proporciona el 
vector de cargas de empotramiento de la barra 
inclinada m, para el sistema coordenado gmcral x·y-= . 

La secuencia de cálculo es la siguiente: primero se 
emplean las ecs 12 r 13 para hallar la matriz de rigidez 
y el vector de cargas de empotramiento de cada una de 
las barras en el sistema global. Como mencionamos 
ames. la matriz de rigideces de la estructura completa 

·- se h.a.Ha mediante la suma·de las·matrioes de ri2idez de 
lodas y cada una de las barras que forman la csirucrura . 
El vector de cargas de empotramiento de la cstrucrura 
oompleta es igual a la suma de los vectores de carga de 
todas y cada una de las barras de la estrucrura. 
Swtiruymdo en la ec 1 se obtiene la ecuación matricial 
de equilibrio de toda la estrucrura. La detmninacióo 
de los elementos mecánicos en la barra m requiere de 
la previa determinación de sw despla.2:am.ientos en el 
sistema local. con el empleo de las ces 4 a 11. A 
continuación. los elementos mecinicos en la barra m se 
hallan con la ec 2: 

(2) 

donde ~' y CE.= ')r están dados en la tabla 1 ) en la ~e 
3, respectivamente. 

3. HUNDIMIENTOS DEL ITRRENO DE CIMEN
TACIÓN 

Las cargas que transmite la estructura al terreno de 
cunentación son 1gu.ales en magnlrud y de sentido 
contrar10 a las reacciones del suelo sobre la estructUra, 
por la tercera ley de Newton. Calculr:mos los 
asentamientos del terreno en función de estas cargas: 
consideremos una reacción r~ actuando en la superficie 
(fig 5). la presión vertical vale rr d./ a.. . donde dk yac 
son la long:irud y el área en las que acnia la carga. 
respectivamente. La deionnación del estrato de espesor 
H1 . debida a la carga rk vale 

Pero 

donde L1k es el valor de influencia. el cual es~á dado 
por el esfuerzo normal vertical en el punto ij • 
producido por una presión ur.itaria acruando en el área 
a. (Zeevaen !973). 

ED, es el módulo lineal de derormación. el cual se 
deüne como el cociente del esfuerzo normal venical 
entre la deformación unitaria vc:nical que produce. En 
consecuencia 
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La d<formación del estrato, debida a todas las cargas 
vale 

n, 

ó, = ( 1/E.,) H, J: J,, r, d,./ a; 
lc-1 

donde n. = número total de cargas rt 

El asentamiento bajo el punto i vale 

n, n, 

ó,=l:(IIE,.) H, ¡: I;or.ct.la. 
rt Je-t 

donde n., = nUmero total de esttatos 

( 14) 

En la ec 14 Jos hundimientos del terreno quedan en 
ñmción de las c:ai"gaS rk • 

4. COMPA TIBD.JDAD DE DEFORMACIONES 

En esta etapa se establece la compatibilidad de 
deformaciones entre estructura y suelo rie cimentación. 
lo que equivale a considerar que tarHo los 
desplazamientos de la estnJcrura como les del terreno 
son iguales, es decir. que el suelo no se despeg:a de la 
estrucrura. Analíticamente esto se alcanza sustituyendo 
los valores dados por la ec 14 en la ce l. De esta 
manera desaparecen como incógnitas los despla~ 
zamjentos lineales y quedan úmcamente como 
incógnitas los giros en los nudos y las rencciones del 
terreno. Es fácil ver que el número de ecuaciones es el 
mismo que el de incógnitas, por Jo ~t·e se puede 
resol\'er el sistema y despejar Jos giros y las 
reacciones Empleando la ce 14 . ya a:moc.ida.s las 
reacciones, se pueden determinar tarróir!n los 
hundimientos del terreno de apoyo. 

5. EJEMPLO 

Presentarnos en este InCISO un ejemplo sencillo 
resuelto paso a paso. con el propósito de que el leCior 
'isu.a.Jice las etapas requeridas para el análisis de 
interacción. 

Se pide determinar las reacciones y los hundimientos 
del terreno. para la estructura mostrada en la fig 6, 
cuya cimentación es a base de una losa corrida Se 
piden tambir!n los elementos mecinicos. La 
estratig:rafia y propiedades del subsuelo se muestran en 
la fig 7. Despreciar efectos d:: aoon:uniento de barras. 

a) Análisis estrucrural 
Primeramente numeramos las barras y los grados de 
libe-rtad de la estriucrura. como se indica en la fig 8. 

Como ilustración presentamos a oontinua.ción los de 
las barras 1 y 7, para el sistema global: 

Barra 

1 
7 

e, e, 
O,o 812 

B,o Gu. 

S, 
s, 
s, 

e, 
el\ 
el\ 

A continuación hallaremos las matrices de rigidez y los 
vectores de empotramiento de las barras 1 Y 7. Las 
demás matrices y vectores se obtienen en fonna 
similar. Utilizando la tabla 2 con a = O y P = O se 

obtienen las matrices K1.Y b' que se muestran en las 
tablas 3 y 4, respectivamente. La matriz de rigideces 
de toda la estrucrura es la suma de las matrices de 
rigidez de todas y cada una de las barras de la 
estructura (el rango de cada matriz se toma de 27 por 
17). A manera de ejemplo, en la tabla S se presenta la 
matriz de rigideces de la estructura para los primeros S 
grados de 1 ibcrtad. 

Determinemos a continuación Jos vectores de cargas de 
c:mpolram.ien!O de: las barras 1 y 7. Aplicando la c:c 3: 

GL 
1.233. 1.0593 ,, -0.4815 r¡ 10 

• 1.233 + 0.4815 r, + 1.0593 ,, 12 
fr1 = - 1.72 + 1.747 r, + 0.4031 r¡ 1 

. l. 72 + 0.4031 r, + l. 747 r, 2 
o 11 
o 13 

GL =grado de libertad 
GL 

o 10 
o 16 

f"7 = . 1.72 + 1.747 r, + 0.4031 r, 1 
. 1.72 ~ 0.4031 r, + 1.747 r. 4 
1.233. 1.0593 r,. 0.4815 r. 11 

• 1.233 T 0.4815 r1 + 1.0593 ro 17 

Como ejemplo presentamos a continuación el vector de 
cargas de empotramiento de la estructura para los 
primeros 5 grados d:: libe-nad: 

. 3.44 + 3.494 r, ~ 0.4031 r, + 0.4031 r. 
-6 88~0.4031 r,+5.24lr¡+ 0.4031 r, +<>.4031r, 

• 3.44 + 0.4031 r¡ + 3.494 r¡ + 0.4031 " 
E'= -6.88..-{).4031" +5.241r, +<>.4031r, +<>.4031r, 

·13. 76+0.4031r,+0.4031 r,+6.988r,-+{).4031 r6 

+{).4031 " 

El \'ector de cargas concentradas. para los primeros 
cinco grados de libenad. está dado por 

.-
. ' 
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GL 
- 9.6 1 

o 2 
.Ec= -9.6 3 

o 4 
o 5 

Sustituyendo valores en la ec y tomando en cuenta 
que por sirnetria 

6¡o = 6¡¡ =..e,.= e,,= e=:= ..el}= ..026 = -8n 

se obtiene el siguiente sistema de ecuaciones (que 
respresenta el equibilibrio de cortantes o de momentos 
en el grado de libertad correspondiente): 

Grado de libertad 1: 

773.14 15,- 773.14 ¡¡,- 1662.24 e, + 3.4>4 ,, 
+ 0.8062 r,- 3.44 -9.6 =O (a) 

Grado de libenad 2 
-773.1415, + 859.767 ¡¡,- 86.6215, + 1662.24 e, 
-186.23 Sn+ 0.8062 r1 + 5.241 r, + 0.4031 ''- 6.88 =O 

(b) 
Grado de libenad 5 
-346.48 &, + 346.48 15, + 744.92 Sn + 1.6124 ,, 

+ 6.988 ''- 13.76 =O (e) 

Grado de libenad 1 O 
-831.12 15, + 831.12 15, + 2692.76 8 10 -310.23 6n 

- 1.0593 ,, -o 4815 ,, + 1.233 =o (d) 

Grado de libertad 13 
• 186.23 C.,+ 186.23 15,- 620.46 e, + 115U2 Sn 

- 1.0593 r,- 0.4815 '' + 2.465 =O (e) 

b) Calculo de las deformaciones del terreno de 
ctmentación 

Haciendo i ::: 1 en la ce 14 

2 9 

ó, =l(IIE,,,) H, :¡; J,,,r,d./a. (A) 
rt 1c-1 

Como se indicó en el inciso 3. el valor d~ influencia l,¡k 
representa el esfuerzo en el punto lj debido a una 
presión unitaria colocada en el área k . Calculemos 
corno C:Jemplo Wl valor de influencia. dipmos el 1 11 ~ . 

En la fig 9 se muesua la planta del Brea S y del pwno 
l. Colocamos Wla presión wUtaria en el área S v 

calculamos el esfuerw bajo el punto l. a la mitad del 
estrato l. es decir. a una profundidad de 1.2 m . 
Aplicando la ecuadón de Boussinesq, se obtiene W1 

esfuerzo vertical de 0.002988 . Los demás valores de 
influencia se hallan en fonna similar. Sustituyendo 
estos valores en la ec (A): 

15, = 0.0154[2.4) [0.2271(4.3r1)14.6225 
+0.0093 7 5[ 6.4 5r, )19.2 4 5+0. 000 !52 8( 4. J r¡)/4. 6225 
+0.0093 75( 6. 45r ,)19 .24 5+0.00298 8(8.6r,)ll 8.49 
+0. 000 1625[ 6.4 5r ,)19 .24 5+0.000 1 52 8( 4 .3Tl )/4.6225 

· ....0.000 1625( 6.45 r,)/9 .24 5...0.00002824( 4.3r9)/4 .6225) 
+0.0222(2.0)[0.1139( 4.3r,)/4.6225 
+0.04407( 6. 4 5r,)/9.2 4 5+0. 0022 84( 4.3r¡)/4. 622 5 
+0.04407( 6.4 5r .19 .24 5+0.028026(8.6r,)/1 8.49 
+0.00263 8[ 6.45r ,)19 .]4 5+0.0022836( 4.3r7 )/4 .6225 
+0.002638(6.45 r,)/9.245+0.0005157( 4.3 r9)/4.6225] 

Por simetria 

Swtiruytndo valores y haciendo operaciones 

15, = 0.012733 ,, + 0.0033854 ,, + 0.00063012,, 
(f) 

En forma análoga se obtienen&, y 15, 

15: = 0.0036877 T¡ + 0.0~0326 r: + 0.0021424 Tl (g) 
15, = 0.0028714 T¡ + 0.0 J 0629 T¡ + 0.025023 Tl (h) 

e) Compatibilidad de deformaciones 
La compatibilidad d! deformaciones entre la estrUcrura 
y el terreno de cimentación se logra swtiruyendo las 
ecs (f), (g) y (h) en las ces (a). (b). (e), (d) y (e) , o 
resoh:iendo el sistema de ecuaciones de la (a) a la (h): 

r, = 3.2353 L'm r: = 1.0817 tim r, = 1.1488 t/m 

e,= o.oo3760 e,;=- o.ooo7646 

¡;, = 0.04558 m 15: = 0.03638 m 15, = 0.04953 m 

Como ilustración hallarcmo~ los elementos meciniros 
en las barras 1 y 7. para lo que: se aplican las ces 2 y 3, 
; la tabla l. 

Barra 1 
~r 10 =- 1.403 t·m 
v·, =4.8t 
~r, =-1404t·m 

B:!.!Ta 7 
~r, =- 1.403 t·m 
v·. :::4.8t 
M'•o= 1.404t·m 

M'"=- 1.697 t·m 
v·, = 1.042 t 
M",;= 1.404 t·m 

~r ,. =- 1.697 t·m 
v·, = 1.042 t 

1>1"" = - 1.404 t·m 
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6. CONCLUSIONES 

Como se puede apreciar en los incisos anteriores, se 
puede resolver d problema de la interacción estática 
suelo-estructura en una estructura tridimensional. 
incluyendo acortamiento de barras y momentos de 
torsión. para marros planos onogonales. tomando en 
cuenta toda la estructura y todos los estratos del 
subsuelo. 

Uno de los aspectos importantes es que para aplicar 
esta t6cnica ~·la práctica .profesional. es .necesario 
elaborar programas de computadora que resuelvan el 
problema de manera expedita. 

TABLA 1 
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MATRIZ DE RJG!DEZ !;'= DE UNA BARRA (SISIT!I.1A LOCAL) 

e . 
p e· q ó,' 8,' &; ó..' e; S> 

4EH. 2H1. • 6EH.' 6EL'L1 o o o o e . 
p 

2El'L 4El'l. • 6EH.' 6EH.' o o o o e; 
• 6EH.' • 6EH.' 12EH.' • 12EH.' o o o o ó,' 

6EL'l.' 6El'l.' · 12EH.' 12EH.' o o o o ó; 
o o o o AEIL -AEIL o o &: 
o o o o • AEIL AEIL o o &,' 
o o o o o o GL lL • GLIL e.· 
o o o o o o • GL lL GLIL S> 

TABLt. 2 
MA TRJl DE RJG!DEZ b DE UNA BARRA INCLINADA (SISTEMA GLOBAL) 

Sea.'l D=4El'l. M= 6EL'L' N= 12El' L' Q=AEIL F = GL lL 
SA =sen a S2A = sen2 a SB =sen~ S2B = sec1 ~ 
CA= cosa C2A = c:os: a CB=cosp C2B = cos1 P 

e, e, b, b, b.. ¡, e, a,. 

DC:B (D':!) C1B ·M CB CA MCBCA MCBSA ·MCB SA ·DCBSB • (D/2) CB SB e, 
... f 528 • F 528 + F CB SS • F SB CB 

(D~) C28 DC2B -~!CBCA MCBCA MCBSA -~!CBSA -{D') CB SB • D CB SB e, 
· F 528 .¡ F 528 · F CB SB • F CB SB 

· MCACB -MCACB NC2A ·NC2A ·N CASA N CASA MCASB MCASB b, 
+ Q S1A • Q S2A • QCASA -QCASA 

MCACB M CACB ·NC1A NC2A N CASA ·NCA SA -MCA SB -M CASB b, 
·QS2A + QS1A • Q CASA • QCASA 

M SACB MSACB ·N CASA N CASA NS2A ·N S2A • M SASB -MSASB b.. 
+ QCASA -QCASA +QC2A ·QClA 

·M SACB -MSACB N CASA -N CASA ·N 52 A NS2A MSASB MSASB ¡, 
·0 CASA • QCASA • QC2A + QC2A 

· D CB SB {D.'2)CB SB ~t CA SB -MCASB ·MSASB MSASB D $28 (D:2) 528 e. 
+ F CB SB -F CB SB _. FC2B • F ClB 

-{D-;,¡ CB SB • D CB SR MCASB -MCASB ·M SASB MSASB (D.':!) S2B DS2B a,. 
• F CB SB + F CB SB • F.ClB + FC2B 
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TABLA3 
MA TRlZ DE RIGIDEZ DE LA BARRA 1, hl 

910 8n ¡;, ¡;, 9u 9" 

2382.530 1191.265 ·831.115 831.115 o o e,. 
1191.265 2382.530 • 831.115 831.115 o o e" 

-831.115 • 831.115 386.565 • 386.565 o o ¡;, 
831.115 831.115 • 386.565 386.565 o o &: 

o o o o 310.08 ·310.08 Su 
o o o o -310.08 310.08 9" 

TABLA4 
MATRIZ DE RIGIDEZ DE LA BARRA 7, 1;, 

e lO 816 ¡;, ¡;, 9u 9n 

310.08 • 310.08 o o o o e lO 

• 310.08 310.08 . o o o o e" 
o o 386.565 • 386.565 831.115 831.115 ¡;, 
o o • 386.565 386.565 -831.115 • 83l.l15 ¡;, 

o o 831.115 ·831.115 2382.530 1191.265 Su 
o o . 83l.l15 • 831.115 1191.265 2382.530 6n 

TABLA 5 
MATRIZ DE RIGIDEZ DE LA ESffiUCTURA I;,. PARA LOS PRIMEROS CINCO GRADOS DE LIBERTAD. 
SISTEMA GLOBAL 

¡;, ¡;, &, 

773.130 • 386.565 o 
. 386.565 859.750 • 386.565 

o • 386.565 773.130 
• 386.565 o o 

o • 86.619 o 

L 

• 

] ITmJTITfl I· 
L/2 

CEO~ETRÍA Y CARCAS 

BARRA DE CJ•EHTACIOH 

FIGURA 1 
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1 
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o ¡;, 
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o &, 
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346.477 ¡;, 
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1 '. 
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le•rre •••r• ••••1 

' 

26 



,. 

• . 

FIGURA 3 

' 
.:.>) J ...._ 

...._ 

E 
zij 

H J 

1 • •1• lOO 

, . 
• 

• • 

'. 
' 

T'• 

...... 
' 

J 
" 

1 

',j cr 
zijk 

. ' . 

'• 

•. 

.-1 sr::-:ru tLCtl~ •·r 

FIGURA 4 

CÁLCULO DE LOS HUNDIMIENTOS 
DEL TERRENO 

FIGURA 5 

... 
1 

/ 
"7 

. ' . 

FIGURA 6 
27, 



o 

~~-~~) 
:..,:.:...-

() 

1/E • o.o1"' •2
/t z 

... 

•,. 

L, ! 

2.15 1 

., /' 
r-.: 

CZ]~ i ., ] 

... 

! 

... 
., ~ 

.. , 
1 

2.1s 

... 

~ 

ESTRATIGRAFÍA Y 
PROPIEDADES (EJEMPLO) 

FIGURA 7 

'• 
! ¡ '• 

!! 

•,. 
! 

•,. 

¡ •, 
FIGURA 8 

DETERMINACIÓN DE LOS 
VALORES DE INFLUENCIA 

FIGURA 9 

28 



·- . 

" .. . 

F.AC:ULT.A.D DE INGENIERI.A. U_N_.A_I\II_ 
DIVISIC>N DE EDUCA.CIC>N CONTINUA 

DIPLOMADO JEN ANÁLISIS Y 
DISJEÑO DJE ESTRUCTURAS Y 

CI1\IIENT ACIONJES 

MÓDULO U 
CA016 DISENO Y CONSTRUCCIÓN DE 

CIMENTACIONES SEGÚN EL 
REGLAMENTO DE CONSTRUCCIONES 

DEL D. F. 

TEMA 

PROCEDIMIENTO CONSTRUCTIVO -

•. 

EXPOSITOR: ING. ROBERTO A VELAR LÓPEZ 
PALACIO DE MINERÍA 

MAYO DE 2003 

PalaCIO de Mmería. Calle de Tacuba 5 Pnmer p1so Deleg Cuauhtémoc Q6CXX) Méx1co. O F APDO Postal M·2285 
Teletones 5512-8955 5512-5121 5521-7335 5521-1987 Fax 5510..Q573 5521-4021 AL25 

. ,. 

__ -.,.;~e:~·/~<. ... , ·'' ;'.; .... r· .,'. . 



PROCEDIMIENTO CONSTRUCTIVO 

El procedimiento constructivo de las cimentaciones, excavaciones y muros de contención 
deberá asegurar el cumplimiento de las hipótesis de diseño, garantiza la seguridad durante la 
construcción y evitar daños a servicios públicos y edificaciones vecinas 

Las grandes concentraciones urbanas y la dinámica actual en la productividad, ha generado la 
necesidad de hacer obras cada vez más monumentales, tales como grandes edificios, 
puentes, puertos, etc. En este diplomado pretendemos concientizar a los constructores. de 
cimentación profunda de la importancia que tiene la ingeniería· de ejecución, o sea la 
construcción, de nada sirve hacer un buen estudio del subsuelo cuyas recomendaciones 
recibe el Ingeniero estructurista y éste elabore un extraordinario diseño, si en el proceso de 
ejecución se modifican las condiciones del subsuelo por no contar con el equipo adecuado, 
por carecer de experiencia o bien por aceptar diseño imposibles de construir. 

De lo anterior se desprende que la cimentación profunda se fundamenta en dos tipos ·cte 
diseño, el geológico y estructural, de ahí la importancia que tiene la ingeniería de ejecución al 
tener que preservar los tipos de diseño tango geológico como estructuralmente. 

Sabemos que para efectuar eficientemente cualquier obra de construcción se requiere cumplir 
con varios requisitos, en los que el estudio del subsuelo juega un papel primordial. · 

Como indicamos anteriormente, el sondeo para el ingeniero constructor de cimentación 
profunda, t1ene un significado diferente al del ingeniero calculista, ya que éste determina 
parámetros de estabilidad, mientras que el constructor los busca dinámicos. 

En infinidad de proyectos, se presenta el hecho de que el ingeniero de suelos y el estructurista 
realizan su trabajo sin tomar en consideración los problemas de ejecución, y esto en la 
cimentación resulta costoso y peligroso, no asi en las estructuras que van arriba del nivel del 
terreno de trabajo, pues como ~e tiene conocimiento, hay sofisticados y económicos 
procedimientos de construcción en los que muy pocas veces su uso modifica el diseño sin 
disminuir la calidad, que es lo que finalmente se busca y a lo que finalmente se busca y a lo 
que se obliga un buen constructor. 

La correcta interpretación de los sondeos nos conduce a: 

- Seleccionar el equipo adecuado 
Elegir o diseñar la herramienta idónea 
Designar en número y capacidad al personal 
Efectuar programas de obra apeJados a la rE:alidad, y 
Evaluar un rendimiento. 

Supongamos que para hacer un determ1nado proyecto, el ingeniero especializado en 
Mecánica de Suelos se aboca a determinar las propiedades mecánicas del suelo en cuestión. 
Este técnico, utiliza procedimientos especiales a fin de determinar dichas propiedades lo más 



apegado al estado natural del suelo, o sea, procurando que éste se altere lo menos posible, 
sin embargo, en la práctica se incurre er tres errores comunes que son: 

a) La reducción de la escala al determinar la dureza mediante el sondeo de penetración 
estándar ( el diám¡:¡tro del aparato sondeador es mucho menor que el diámetro de un pilote, 
asi como su módulo de elasticidad que en el concreto es 10 .. veces menor que en el acero, .. · ....... 
aproximadamente ). 

b) Se está dando la solución de un problema estático, a partir de los resultados de un 
procedimiento dinámico y 

e) La alteración del subsuelo du~ante el proceso de estudio, que modifica las propiedades 
mecánicas del mismo, teniendo como resultado una información errónea. 

Con estos datos el ingeniero estruc;turista define su cimentación y si ésta requiere de pilas, 
pilotes, ataguías, etc., procede a su diseño. 

Hasta aquí salvo los incisos a, b y e-indicados anteriormente, todo está correcto; el problema 
empieza en el momento en que e\ especialista en Mecánica de Suelos y el estructurista se 
olvidan de que los elementos de t.: ola cimentación profunda ( pilas y pilotes ), no .nacen en el 
subsuelo y hay que instalarlos lo cual genera serios· problemas si no se determina su 
procedimiento constructivo, pues si este es inadecuado invalida tanto lo estudios del subsuelo, 
como el diseño de la estructura por cimentar. 

No es recomendable dejar al .::riterio de cada constructor de cimentación profunda el 
procedimiento constructivo por la ré1zón anteriormente indicada. Esta ligereza suele crear 
graves problemas de estabilidad de las estructuras y por consiguiente económicos. 

Además, debe elegirse al contr3tista de cimentación profunda capaz de ejecutar un 
determinado proyecto, ya que no e<; suficiente contar con el equipo más indispensable para 
esta tarea, sino que debe tenerse una capacitación técnica para hacer obras seguras y 
económicas, y sobre todo, saber interpretar los sondeos. 

La construcción de una Cimentación Profunda esta basada indiscutiblemente entre otros 
conceptos, en el estudio del subsuelo que nos debe reportar básicamente lo siguiente: 

- Elevación del Nivel Freático 
- Resistencia a la penetración estándar 

Sucesión estratigráfica y propiedades fisico-mecánicas. 

Con estos elementos, se determina el grado de dificultad de ejecución, así como el equipo 
adecuado; si el Director de Obra no da especial atención a este paso, corre con el riesgo de 
tener que resolver una Infinidad de problemas durante el proceso de la construcción de la 
c1mentación profunda, pues hay casos en que se prolonga excesivamente el tiempo de 
construcción de la cimentación, o bien, otros, en que se debe abandonar la cimentación para 
modificar radicalmente su proyecto. 
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Sin pretender dar una cátedra de exploración del suelo, sino más bien con el propósito de 
aclarar el porqué es necesario que el constructor de cimentaciones profundas cuente con los 
estudios de referencia, trataremos cada uno de los puntos anteriores, desde el punto de vista 
del constructor. 

ELEVACION DEL NIVEL FREATICQ 

Este concepto es importante para el cimentador, ya que nos limita la excavación previa para 
remover cimentaciones antiguas, pues en caso de que éstas se desplanten próximas al nivel 
freático, deberá reponerse la superficie rodante con material de préstamo, el cual es 
aconsejable que quede a unos 50 cm arriba de la costa del mencionado nivel freático; así 
mismo, este dato nos permite definir la red de drenado si la obra se lleva a cabo en tiempo de 
lluvias y por último, la factibilidad de ademar perforaciones con lodo bentonítico sin necesidad 
de tubos brocal. 

RESISTENCIA A LA PENETRACION ESTANDAR 

Sabemos que el sondeo de penetración estándar nos detenmina mediante el número de 
golpes para penetrar un longitud conocida, la dureza del suelo. Los cimentadores sabemos 
que el sondeo de penetración estándar no es otra cosa que el hincado de un pilote a escala 
reducida y que por este hecho, hasado en su experiencia, va a detenminar el grado de 
dificultad que tendrá el instalar los .;lementos de la cimentación profunda. 

Existen otros procedimientos cuyo resultado en lugar de darse en números de golpes, se .dan 
en kg/cm2 La discusión de estos sistemas entre los consultores de suelos es muy basta y su 
aplicación depende de muchos aspectos, Sin embargo, en nuestro medio constructivo nos 
hemos delineado a tomar el sondeo de penetración estándar, el cual usualmente se reporta en 

· 8 columnas que contienen los siguientes datos: (fig. 1) 

1.- La primera columna acusa la profundidad a la que se llevó el sondeo, acotando las 
profundidades al cambiar los estratos. 

2 - La segunda describe la conformación de los estratos. 

3.- La tercera indica mediante símbolos, los porcentajes del material que conforman los 
€~tratos, por ejemplo un estrato limoarenoso con un contenido de limo de 80% y de 20% de 
arena, se representa en la forma siguiente: 

Los estratos que contienen varios materiales, se denominan con el nombre del material cuyo 
porcentaje es el mayor , mencionando en seguida los de menor, por eso, en el ejemplo 
anterior nombramos al estrato linoarenoso, ya que hay más limo que arena. 
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REGISTRO TÍPICO DE ESTRATEGIA Y PROPIEDADES 

RESISTENCIA A CONTE NIDO DE RESISTENCIA AL p 
LA PENETRACIÓN AG UA% CORTE CON R 

S. STANDAR TORCO METRO o 
DESCRIPCIÓN U, (N) f1L111 rTE PLASTICO X COMPRESION F. C. Llll ITELIQUIDO SIMPLE 

S. 25 30 2ñl4o 50 60 10 20 

Arena arcillosa pumlfica 

~~ 
compacta, color café claro 

GH ~~ 0 
Arcilla franco da alta 

~ plasticidad, muy firme 
color gnaaceo claro 

1~ 5 

t:~¿ 
1-: 1) 

MH 
LLmo arenosoa da alta MH 
plaa!JcLdad, duro color cafa MH 

~~ S 

hl f-1 
1~ 

Arena hmoii& con gravas, ~.~~ 5 1 5 
compacta color cafe 

~~'*~ 1,;·~ 10 
¡, 

~~ ¡...... ...... ...., 
Limo franco da alta !.S" ..S' 5 1 5 
plasllcLdad, duro MH ...... ...... n ...... ...... 
color verde claro ¡...., ...... ...., In 

1 

MH ¡.S" ..s' ...... ...... 
1 ,..,, ...... ...... 

Arcilla !lrano1a de 

~~" ba¡a plastJccdad. duro 1 
color verde claro 5 o 

1 
CL ,_ CL /1 

!f.. > 1 

' 
r; '/t~s~ h, 1< 

~~ 
. 

L1mo aranoso da be¡a 

plasticidad, duro ML ¡.S"' 20 
color cale claro ....- S 

¡.._;,~ t I 5 /~ ( 

Arena fina arcillo.a ~~--¿~ compacta, cafa gnaaceo SM 

~""--q% 
02 

se ... "'t is 1 5 
se l::í ~--~ 'l// 

L1mo aranoso blanco E? ..... ~~ 5 1 5 IL 
Arena fina, hmose F.:~ 
color gn1. ~· ""~ 

"'~;..::, 1 

FIN DE SONDEO 

FIGURA 1 



4.- La cuarta columna se usa pat·a clasificar el tipo de suelo, siguiendo el criterio de campo 
del Sistema Unificado de Clasificación de Suelos (S.U.C.S), teniéndose las siguientes 
clasificaciones. 

SUELOS FINOS 

LIMOS 

ARCILLAS 

ORGANICOS 

MH - Limo inorgánico de alta plasticidad 
ML - Limo i'lorgánico de baja plasticidad 

CH - Arci:la de alta plasticidad 
CL - Arci!la de baja plasticidad 

OL - Suelo vegetal de baja plasticidad 
OH - Suelo vegetal de baja plasticidad 

SUELOS GRANULARES 

ARENAS SW - Arena bien graduada 
SM - Arena mediamente graduada 
SP Arena mal graduada 

GRAVAS GW - Gra;a bien graduada 
GM - Grava mediamente graduada 
GP ·Gravz mal graduada 

5.- La quinta, numera las muestras. 

6.- La sexta, acusa la resistencia a la penetración en número de golpes; para dar una idea de 
la dureza del suelo. A partir de estos datos se tiene lo sigUiente: 

SUELOS NO COHESIVOS TOMANDO COMO TIPO LA ARENA 

NUMERO DE GOLPES 

De O a 4 
De 4 a 10 
De 10 a 30 
De 30 a 50 
De 50 en adelante 

4 

COMPACIDAD 

Muy suelta 
Suelta 
Med1o compacta 
Compacta 
Muy compacta 

·.:-· 
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SUELOS COHESIVOS TOMANDO COMO TIPO lA ARCILlA 

Número de golpes 

De o a 2 
De 2 a 4 
De 4a 8 
De 8 a 15 
De 15 a 30 
De 30 en adelante 

Resistencia a compresión 
no confinada en kg/cm2 

De 0.00 a 0.25 
De 0.25 a 0.50 
De 0.50 a 1.00 
De1.00a2.00 
De 2.00 a 4.00 
De 4.00 en adelante 

Consistencia 

Muy blando 
Blando 
Firme 
Resistente 
Muy resistente 
Duro 

En la tabla anterior, hemos representado con " q " a la compresión no confinada y por 
experiencia, se ha visto que q = N/8 aproximadamente, sin embargo, seguramente los 
especialistas en Mecánica de Suelos se pondrán a "temblar" al ver esta correlación, pero ha 
sido producto de experiencias que solamente tienden a orientar al piloteador para la selección 
de su equipo de trabajo y que la experiencia de cada cimentador es la que define este 
concepto. 

A partir del sondeo de penetración estándar entre otros aspectos, &e ve ·la necesidad en un 
proyecto de efectuar perforacionc:s previas, el uso de seguidores, capacidad del martinete, el 
uso de ademe, etc. 

7.- En la séptima columna, se indica el contenido natural de agua en porcentaje, así como los 
límites líquido y plástico e índice de plasticidad. Quizá estos datos, suelen ser los más 
importantes para determinar el procedimiento constructivo de la Cimentación Profunda. 

Por ejemplo, del contenido de agua, si éste es alto en terrenos arcillosos ( de 300 a 400 % ), 
nos limitará la posibilidad de colar elementos " in situ ", ya que el suelo no podrá trabajar como 
" cimbra " debido a que el empuje del concreto hará elementos de cimentación profunda 
defectuosos y el concreto se contam1nará, esto obligará a poner otro tipo de cimentación o al 
uso de ademe perdido. 

El índice de plasticidad, nos permite dosificar los porcentajes de bentonita en los suelos areno
limosos o areno-arcillt ~o . pues entre menor es el índice de plasticidad, más inestables serán 
las perforaciones y por consiguiente deberá utilizarse procedimientos especiales para lograr 
estabilizarlas. 

Combinando los datos de la resistencia a la penetración estándar con los límites dé Atterberg y . 
la localización del manto freático, se define la factibilidad de la hechura de campanas en pilas 
que trabajarán con grandes cargas, así como la selección del tipo de ademe para el" fuste". 

Todas estas razones expuestas, quizá puedan servir como punto de partida a nuestros 
técnicos en la materia, para poder elaborar la ingeniería de ejecución en las obras de 
cimentación profunda, que tanta falta nos hace. 
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Tan pronto se logre este objetivo, se eliminará entre otras, la idea equivocada de algunos 
supervisores, que hacen que las compañías cimentadoras transporten costosos equipos para 
ejecutar este tipo de cimentaciones y después de todo esto, pretenden pagar la longitud 
hincada de un pilote independientemente de la longitud maniobrada, como si el constructor 
tuviera la culpa dp los errores u omisiones del proyecto. Así mismo, algunos consultores 
indican que las perforaciones se hagan inscritas en la sección rectangular del pilote, por lo 
que en suelos no cohesivos se taponan dejando " colgados " a esos pilotes, o sea sin alcanzar 
la cota de apoyo y en caso de que el suelo sea cohesivo, se presenta el efecto de émbolo con 
Jo que el pilote tampoco alcanza su cuota de apoyo, o se dificulta excesivamente su hincado. 

SUCESION ESTRATIGRAFICA 

Para confirmar los resultados del sondeo de penetración estándar, se hace necesario contar 
con el corte estratigráfico, debido a la heterogeneidad de la formación de los suelos, pues si el . . 

sondeo de penetración estándar encuentra en su camino un boleo, fácilmente podrí~ 

confundirse con un estrato resistente y fundamentar un diseño en un error. Para el piloteador 
es importante este dato, pues en caso de aparecer bolees, las perforaciones deberán hacerse 
con equipo y procedimientos muy 'speciales y la dimensión de la perforación es directamente 
proporcional al tamaño de la roca por extraer. 

:t 

En algunos casos, resulta insuficiente el número de sondeos efectuados, ya que es común 
encontrar discontinuidad en los estratos, lo que suele no detectarse y en consecuencia, tanto 
el diseño de la cimentación, como su procedimiento constructivo no es posible definir. Para 
evitar esto, se tiene que ampliar el estudio incrementando el número de sondeos, entre mayor 
sea· la heterogeniedad del subsuelo o mayor el tamaño de la obra. 

TIPOS DE CIMENTACION 

Son muchos Jos factores que intervienen para definir el tipo de cimentación más adecuado 
para una estructura, por lo que nos concretaremos a definir las más comunes que son: 

Compensada 
Piloteada 
Sobre Pilas 
M1xtas 

A) CIMENTACION COMPENSADA 

Es aquella cimentación donde se efectúa una excavación tal, que los esfuerzos originales del 
subsuelo, en el desplante de la cimentación se conservan prácticamente constantes después 
de construir el inmueble deseado; en este caso, el especialista de Cimentación Profunda 
interviene haciendo pozos, instalando p1ezómetros, bombeando el nivel freático e hincado de 
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ataguías. Naturalmente, estos aux:liares de cimentación dependen de la importancia y de las 
necesidades de cada proyecto. 

8) CIMENTACION PILOTEADA 

Para poder entrar en detalle, diremos que un pilote es un elemento transmisor de carga, 
generalmente de pequeño diámetro o sección, construido de concreto armado, acero, madera, 
etc.; cuya instalación se hace a base de energía dinámica ( golpes o presión ) , cuya 
capacidad de trabajo se determina con las fórmulas dinámicas, debiéndose verificar mediante 
pruebas de cargas directas. 

Cuando la capacidad natural del subsuelo resulta insuficiente para soportar el paso de una 
estructura, se puede recurrir al uso de pilotes, los cuales por su forma de trabajo se dividen en: 

Pilotes de apoyo 
Pilotes de fricción 
Pilotes mixtos 

8.1 Pilotes de apoyo 

Como su nombre lo indica, son al'uellos que se diseñan para transmitir la carga a la capa 
resistente donde se apoyarán. Generalmente estos pilotes trabajan como columna corta y su 
máxima capacidad de trabajo a la compresión se desarrolla en· la punta. 

Para obtener un buen apoyo en el estrato, se requiere usar martinentes que desarrollen una 
energia de 0.5 kg-m por cada kilo de pilote para alcanzar su rebote. Por otra parte, para evitar 
que un pilote se fracture y garantizar la energia de apoyo, deberán hacerse pertoraciones 
previas si el sondeo de penetración estándar acusa capas con más de 20 golpes en arcillas y 
de 1 O en arenas cuyos espesores de éstas, sea mayor de 60 cm (espesor del estrato). 

La energía de apoyo del pilote se m1de en el campo verificando la penetración de éste cada 10 
golpes. A esta operación se le denomina " rebote " y dependiendo del equipo y del pilote, 
generalmente éste debe ser de 2.54 cm de penetración por cada 10 golpes aplicados ( fig. 2 ). 
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PILOTES A PRESION 

H = ( 15 o 20 )o/o L : En donde L está dada en metros, por lo tanto H tendrá estas mismas 
unidades. 

ESTRUCTURA 

PILOTES ........... 
L 

z 
H 

CAPA DURA 

FIG.2 

L = LONGITUD DE PILOTE TRABAJANDO A FRICCION 

H = COLCHON DE DEFORMACION 
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DETERMINACION DE LA CAPACIDAD DE CARGA DE UN PILOTE, A PARTIR DE UN 
FENOMENO DINAMICO. 

El estudio se basa en la cantidad de movimiento y la energia producida en el sistema antes.y 
después del choque. 

Sistema un instante antes del choque: 

1 
m1 

m2 

mv = m1 v1 +1m v2 

(m1 v1 + m2 v2) 
V 

(m1 + m2) 

(F1 ~?.gh) 

v= 
(F1 + F2) 

m -. masa del sistema 

v -. velocidad del sistema 

mv -. cantidad de movimiento 

mi -. masa del pistón-del martinete 

vi -. velocidad del pistón del martinete 

· m2 -. masa del pilote 

v2 -. velocidad del pilote 

h -. altura de caida del pistón del 
martinete 

v (m1 + m2) = m1 v1 + m2 v2 

v1 = ~2gh 

v2 = O F= ma= mg 

2 
Ec = 'h (mv ) 
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(F1 + F2) 

Ec=% 

g (F1 + F2)
2 

Ec= 
(F1 + F2) 

F1 = R = peso del pistón del martinete F2 = Wp peso del pilote 

Ec= 
(R + Wp) 

Sistema un instante después del choque: 

Ec = Ep La energía cinética antes del choque es igual a la energía potencial después del 
choque. 

inicio t 
del 
golpe 

S 

fin del 
f golpe 

Ep = mgh 

= Rs (s + f) 
(R + Wp) 

(R
2 

h) 
Rs = 

(R + Wp) (S+ f) 

10 

s = deformación permanente del suelo 

f = deformación elástica del pilote y del 
suelo 

mg = fuerza requerida ·para deformar 
instantáneamente el suelo y el 
pilote 

h = longitud total de deformación 
instantánea en el golpe 

Rs = mg = capac1dad de carga 



NOTAS IMPORTANTES: 

1.- El cálculo se recomienda realizarlo cuando en una calda de 10 golpes del martinete, el 
desplazamiento del pilote en el suelo es igual o menor a 2.54 cm. 

2.- El valor de· s • debe ser medido físicamente en campo. 

3.- El valor de • F • puede ser medido físicamente en campo, o utilizar los siguientes valores 
experimentales, donde e 1 = f , siendo • 1 • la longitud del pilote y • e " la defom1ación elástica 
unitaria: 

e = 0.3 mm/m para pilotes de concreto reforzado 

e = 0.3 mm/m para pilotes de acero 

e = 0.6 mm/m para pilotes de madera 

4.- Para elegir el martinete adecuac:h1, se utiliza la siguiente expresión experimental, la cual se 
basa en la Ep del pistón del martinr;te y del pilote: 

R hm = Wp hp hm = 2.50 m = altura de caída del pistón del martinete 

hp = 0.50 m =desplazamiento requerido del pilote si no 
encontrara resistencia, producido por la 
energía del martinete, para garantizar un 
apoyo adecuado. 

( 0.50 m) (wp) 
Ec=-------

(2.50 m) 

8.2 Pilotes de Fricción 

Este tipo de pilotes desarrolla su trabajo por ::dhc:rencia o fricción de éstos con el suelo que ·1o 
rodea; a diferencia del pilote de apoyo, su capacidad de carga en la punta es prácticamente 
nula. Se recom1enda en donde Jos estratos resistentes se encuentren a profundidades 
relativamente grandes o donde se tienen problemas de ·emersión" por consolidación de los 
depósitos de arcilla. 

Por la problemática del hundimiento constante de varias zonas de la Ciudad de México, se ha 
decidido utilizar en las construcciones el pilote de fricción, ya que el "colchón" que. exprofeso 
se deja en la parte inferior de estos pilotes ha funcionado "como un control natural" y se 
determina generalmente con la fórmula siguiente: 
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H= 
mv p 

En la que: 

mv = coeficiente de compresibilidad volumétrica. 
p = presión que llega a través de todos los pilotes a la profundidad z. 
o = deformación permisible para el buen funcionamiento de la estructura. 
H = espesor del colchón compresible bajo las puntas de los pilotes. 

En la práctica obtenida de la construcción de edificios en el Valle de México, se ha encontrado 
que el colchón de deformación H es del orden del 1 O al 20 % de la longitud del pilote que 
trabaja por fricción. 

En algunas ocasiones el pilote de fricción se utiliza como elemento de anclaje haciéndolo 
trabajar a la tensión, esto se presenta en la cimentación de las torres de transmisión , o bien 
en la construcción de algunos pasos a desnivel en donde el nivel freático queda por encima 'de 
la zona de rodamiento de los vehiculos y en este caso la subpresión se contrarresta, entre 
otros sistemas, por medio de pilotes de fricción. 

Como la capacidad de carga de e~te tipo de pilotes depende de la adherencia de este con el 
subsuelo no tiene "rebote" ( penetración de los últimos golpes ) y se calcula multiplicando el 
área perimetral del pilote por adherencia; por lo tanto a= P.L.a., en la que: 

a = Capacidad de carga del pilote 
P = Perimetro 
L = Longitud del pilote 
a = coeficiente de fricción o adherencia 

En depósitos de arcilla, se ha encrJntrado que a = q 1 2, siendo " a " la resistencia a 
compresión simple. 

Como dato adicional, los pilotes en las arcillas del Valle de México se calculan con un 
coeficiente de fricc1ón que va de 1 a 2 ton 1 m2, a excepción de la zona del lago que es de O.S 
¡on 1m2 o menos. :r 

8.3 Pilotes Mixtos 

Como su nombre lo indica, el trabajo de estos pilotes es por adherencia y apoyo, se 
recomiendan en suelos poco comprensibles en donde el estrato de apoyo es de poca potencia 
( espesor o grueso de la capa ). 
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Juntas 

Cuando los pilotes son de longitudP.s superiores a 20 m , resulta más económica su instalación 
usando juntas que garanticen la continuidad de los mismos . 

• 
En la práctica se. ha encontrado.que ai efectuar este empate por.la.cantidad excesivamente de ·- · ······ · ··· · 
soldadura requerida, el concreto pegado a las placas se sobrecalienta, con lo que pierde 
resistencia y en muchas en o<:a~iones, cuando se reanuda el hincado se desmorona 
descubriéndose el refuerzo en e~ta zona. 

Para evitar lo anterior, se especifica hacer la soldadura dándole tiempo a las placas para que 
se enfríen. Esto incremente lo> costos debido a que el equipo de pilotaje suspende sus 
labores a veces hasta 5 horas en cae! a junta. 

Para evitar los inconvenientes indic3dos anteriormente en este tipo de junta, se han ideado 
dos procedimientos que son: 

La junta de casquillo diseñada ¡:.CJr el lng. Leopoldo Farias, en la que el anclaje de la junta -se 
llev~ en la parte interna del casc;uillo independientemente del armado principal del pilote; esto 
permite que no existan momentc~ en las placas de unión, ya que los esfuerzos transmitidos 
entre tramo y tramo son colineales, debido a que "e" prácticamente es igual a cero ( fig. 4 ). 

Con este tipo de junta, un pilote. de 50 x 50 cm de sección, puede ser empatado con placas de 
y, usando casquillo; de otra manera, las placas de unión serían del orden de 1 o más. 

El casquillo permite usar cordones eJe soldadura relativamente delgados en forma continua, sin 
dañar el concreto y reduciendo los tiempos de equipo inactivo ( fig. 3 ) 

Se han ideado infinidad de proc;edimientos para empatar pilotes ( unión de dos tramos ), 
siendo el más común el de junta a base de placa soldada. 

Durante el proceso de hincado se presentan esfuerzos de tensión y compresión en el pilote. 
Por tal motivo, la junta debe estar diseñada para absorber estos esfuerzos; de ahí que este 
tipo de junta siendo la más usual, resulta antieconómica debido a que el diseño arroja la 
necesidad de usar placas que van desde Y:. hasta 2 de espesor, según la sección del pilote. 
Otra junta que no tiene los inconvenientes antes mencionados, es la " junta de adherenc:a " 
( Diseñada por el lng. Roberto Avelar ) y consiste en proveer a los tramos de pilote por 
empatar, de un dispositiVO hembra y macho, utilizando placas de unión de 3/8 de espesor, 
suficiente para absorber los esfuerzos de hincado. 

En la actualidad, se tienen muchos tipos de acoplamientos entre dos tramos de pilotes de 
concreto, todos ellos basados en la premis.;:; de permitir axialidad y continuidad de los 
esfuerzos en el pilote ( consultar Manual del Residente de Cimentación Profunda ). 
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FIG. 4 
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JUNTA CASQUILLO 

FIG.3 

ESQUEMA DE CÁLCULO 
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DIAGRAMA DE CUERPO LIBRE 
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Colado y manejo de pilotes 

En una obra de pilotaje, el organizar adecuadamente el colado de pilotes, permite reducir 
considerablemente problemas muy costosos y en ocasiones peligrosos; los accidentes más 
comunes se han presentado en su manejo, al romperse las anclas de levante, o bien al 
desprenderse el concreto durante el hincado a consecuencia de un mal armado o un deficiente 
vibrado. 

Para lograr una buena eficiencia reduciendo riesgos, es recomendable tener presentes los 
siguientes puntos: 

Localizar la o las camas de colado lo más adyacente a la zona de trabajo, procurando no 
obstruir los puntos de hincado. 

Dimensionar las camas de 50 cm más en ambos sentidos para facilitar el cimbrado ( fig. 5 y 6 
); el ancho deberá ser de tal manera, que la operación del despegue de pilotes se pueda hacer 
con el equipo programado, pues un exceso en el ancho de las camas,· resta capacidad al 
equipo al tener que bajar el ángulo de inclinación de la pluma ( fig. 7 y 8 ). 

El peralte de la cama deberá ser no menor de 10 cm para evitar romperla durante el despegue 
de pilotes. Por otra parte, para facilitar la limpieza y el escurrimiento del agua, deberá dejarse 
una pendiente longitudinal del2%, así como un acabado fino (de preferencia pulido). 

Los moldes deberán ser resistentes y sobre todo, que garanticen la geometria de la sección en 
toda su longitud; las tapas y puntas se harán conforme al diseño. 

Después de alinear y fijar los moldes, se les colocará una película de desmoldante o bien de 
d1esel con parafina ( 200 11. de diesel con 30 kg. de parafina ). 

los armados se construirán con apego a los planos y se introducirán en los moldes previstos 
de silletas para dar el recubrimiento que se especifique. 

Para utilizar eficientemente el refuerzo longitudinal es necesario hacer el despiece del acero, 
para ir acomodando las varillas de tal manera de no tener más del 50% de los traslapes en 
una sección. 

El refuerzo longitudinal debe llegar sin dobleces a los extremos del pilote y sin recubrimiento 
(fig. 9,) 

-
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Los recubrimientos en los extremos hacen trabajar al concreto durante el hincado como 
concreto simple, ocasionando el descabece . • 

El colado debe hacerse en forma continua atacando pilote por pilote. En esta forma, no. se 
corre el riesgo de dejar varios pilotes inconclusos, al fallar el suministro del concreto, etc. 

Cuando se fabrican pilotes en dos o más tramos alineados, separados entre si por las placas 
de unión, marcándolos después de que fragüe en concreto. Esto va a facilitar los trabajos de 
soldadura durante el empate de tramos. 

Despegue 

El despegue y manejo de pilotes se hace por medio de asas las que se diseñan al cortante, 
incrementando el peso de pilote en un 25% por efecto dinámico. 

Las asas se hacen de varilla corrugada o cable y se colocan en la forma siguiente: ( fig. 1 O ) 

No es recomendable repartir la carga en dos asas en un mismo punto, ya que se puede llegar 
a romper al concentrarse más la cara en una de ellas. Resulta más seguro dimensionar las 
piezas según su carga. 

El despegue de pilotes debe hacerse procurando que el ángulo formado por la vertical con el 
cable que va del asa hacia la pluma, sea menor de 30 o ( fig. 11 ). ·· 

Para pilotes muy pesados y largos, se hace buscando la forma intermedia ( fig. 12 ). 

Entronque 

Como generalmente la fabricación de los pilotes se hace con anticipación al hincado ( ya que 
debe moverse sólo al alcanzar el 80 % de su resistencia y el 100 % para poder ser hincados ), 
se hace necesario 'llrr:a..:enarlos en la obra en puntos clave, que reduzcan al máximo posible 
las maniobras previas al hincado. 
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Los pilotes se deben apoyar precisamente en donde se localicen las anclas de izado, 
debiéndose usar dunmientes para los pilotes inferiores que están en contacto con el terreno, 
por si éste se llegara a hundir. Los pilotes subsecuentes se pueden apoyar sobre polines 
alineados verticalmente a los dunmientes, para que el concreto de los pilotes inferiores trabaje 
a compresión. 

La tonga de pilotes se recomienda que no sea mayor de 5 niveles, esto facilitará tanto su 
apilamiento como el estrobarlos para su izado; el número de niveles está regido por la dureza 
del terreno, pues si los dunmientes no se hunden se podrá llegar al quinto nivel ( fig. 13 ). 
Algunos diseñadores han ideado el pilote fusible, el cual al usarlo en terrenos compresibles 
utiliza la fricción negativa para que la punta falle o penetre en el estrato de apoyo. Como más 
adelante veremos, la instalación de estos pilotes es dificil ( fig. 14 ). 

Izado 

Previamente el izado del pilote, deberá revisarse la sección, estrobando en los puntos donde 
se igualen los momentos; de otra manera puede llega"rse a fisurar bajando su resistencia y 
calidad. 

Las maniobras previas al hincado son las que detenminan el tiempo de ejecución y por 
consiguiente el costo, pues los tiempos de estrobado, acomodo de la máquina e izado del 
pilote, requieren de mayor tiempo y del auxilio de herramientas especiales. Entre más cuidado 
se tenga para no maltratar el pilote, el rendimiento por jamada se disminuye, en cambio si se 
hace en forma descuidada, estas maniobras resultan aparentemente más económicas si no se 
considera que se pone en peligro tanto la seguridad del equipo como el personal que lo opera, 
independientemente la reposición de los pilotes averiados ( fig. 15 ). 

C CIMENTACION SOBRE PILAS 

En construcción se requiere con frecuencia transmitir las cargas d~ una estructura dentro del 
subsuelo hasta llegar a alguna capa que tenga la capacidad suficiente para resistir dichas 
cargas. 

Esta transmisión se puede lograr mediante " Columnas Enterrad<1S " que ligan la estructura con 
dichos estratos. Cuando las columnas enterradas se construyen " In Situ ", usando como 
cimbra las paredes de la perforación, estamos hablando de PILAS DF CIMENTACION. 
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Para la construcción de las PILAS, podemos considerar tres etapas principales: 

1.- perforación 
2.- colocación de acero de refuerzo 
3.- colado del concreto 

Perforación 

Es el proceso inicial en la construcción de pilas y consiste en la fonnación de un agujero en el 
subsuelo, en el que posteriormente se colocarán materiales que finalmente formarán la pila. 

Las secciones transversales de las pilas son generalmente circulares, aunque algunas veces 
sobre todo cuando se trata de estructuras de gran peso o de condiciones especiales de carga, 
pueden ser rectangulares, oblongas, etc. 

Aunque las secciones transversales generalmente son continuas, es común hacer 
ampliaciones en la base conocidas como CAMPANAS, que al aumentar el área de apoyo 
permiten incrementar la capacidad de carga, obteniéndose un uso racional de los materiales ( 
fig. 16 ). 

La construcción de campanas se aplica cuando las pilas se realizan en "seco", de manera que 
sea posible la verificación del correcto estado de éstas. Las campanas hechas bajo el agua o 
lodos bentoniticos, implican el riesgo de que el corte de éstas o la remoción del material ya 
cortado se haya realizado inadecuadamente, dando por resultado una incertidumbre en las 
condiciones finales de dichas campanas. 

En algunas ocasiones, los proyectistas de cimentación profunda recomiendan una mayor 
longitud de empotre en estratos de apoyo, con el fin de garantizar que el apoyo de la pila se 
encuentra en el manto especificado. 
En suelos predominantemente fncciunantes ( grava-arena ), este empotre es estipulado para 
obtener una mayor capacidad portante de la pila. 

Es importante que el residente de cimentación profunda esté consienie de las limitantes de ío~ 
equipos de perforación, ya que éstos han sido diseñados para perforar en suelos y continuos: 
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PILA DE FUSTE 
CONTINUO 

MANTO RESISTENTE 
(CAMPANA) 
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PILA CON AMPLIACIÓN 
DE BASE. 

AMPLIACIÓN DE BASE 
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Ademes 

Las condiciones del suelo, la estratigráfica, la presencia de agua, etc., detenninan la 
estabilidad de las paredes y aún dl:ll fondo de las perforaciones. Cuando éstas no se 
sostienen por sí mjsmas, la construcción de las pilas se complica un tanto y se hace necesario 
el uso de ademes. Los ademes usados en la actualidad se reducen básicamente a dos tipos: · · 

a) ademes rígidos 
b) ademes a base de lodos 

A) Ademes Rígidos: 

Los ademes rígidos generalmente consisten en ademes metálicos de una sección similar a la 
de la perforación y 
que pueden ser o no recuperables. Generalmente los ademes recuperables se retiran de la 
perforación mediante grúas o gatos hidráulicos una vez colocado el concreto en la perforación. 

8) Ademes a base de lodos: 

Los lodos usados para el ademe de las pilas son generalmente " lodos bentoníticos ." que se 
fonnan al mezclar en diferentes proporciones bentonita, que es una arcilla coloidal, con agua; 
formándose una sustancia con un alto peso especifico y largo tiempo de sedimentación. Estos 
lodos forman una película impermeable en las paredes de la perforación, que ayuda a 
equilibrar las presiones hidroestáticas e impiden el flujo de agua que es uno de los factores de 
inestabilidad del suelo. 

Por otra parte, sobre todo en sueleos granulares como arenas y gravas, la contaminación de los 
lodos con el mismo suelo de las partes principalmente durante el proceso de perforación, 
reduce su capacidad de soporte 1 aumenta su velocidad de sedimentación, cuando esto 
ocurre puede llegar a ser necesaria la sustitución de éstos por otros no contaminados. 

El cambio de lodos se realiza inyectándole aire con un compresor en la parte inferior de una 
tuberia que se introduce hasta unos centímetros arriba del fondo ·de la perforación. Este aire 
al salir, provoca una succión que absorbe los lodos contaminados, al tiempo que se van 
depositando los lodo" n' ,;enlaminados en la parte superior de la perforación. 

C;OLOCACION DEL ACERO DE REFUERZO 

Una vez terminada la perforación, es recomendable proceder con la mayor celeridad al ténnino 
de la construcción de la misma, para que el sualo de las paredes y la base se altere lo menos 
posible y conserve sus características de cohesión y resistencia para el efecto. El siguiente 
paso consiste en la introducción del acero de refuerzo; deberá hacerse con la mayor rapidez 
aunque sin descuidar la calidad del m1smo. La localización del castillo cerca de la pila y la 
instalación de separadores que aseguren su correcta colocación dentro de la perforación, así 
como el uso de una grúa con la altura suficiente que permita una introducción vertical de todo 



el armado, evitando en lo posible el contacto con las paredes durante el proceso de 
colocación. 

COLADO DE CONCRETO 

El vaciado del concreto dentro de la perforación es también muy delicado dentro del proceso 
de construcción de una pila, los principales cuidados que hay que tener son: 

a) rapidez en la ejecución 
b) evitar la segregación 
e) evitar la contaminación 

a) Para la rapidez en la ejecución, es recomendable el uso -de concreto premezclado que 
perm1te que la maniobra de colado, se realice en menor tiempo que· el que se requiere 
fabricando el concreto con revolvedoras de campo. 

b) La segregación del concreto a' caer dentro de la perforación se evita con una manguera o 
tubería con un diámetro 12 veces mayor que el TMA (Tamaño Máximo de Agregado), pero no 
mucho más, para que los agregados gruesos se detengan al chocar con las paredes del 
conducto. 

e) Para evitar la contaminación de 1 concreto es fundamental hacer el colado continuo de toda 
la pila. Cuando el colado es bajo agua o en presencia de lodos bentoniticos es preciso usar el 
sistema TREMIE. 

El colado TREMIE, se hace introduciendo el concreto por medio de una tubería de acero hasta 
el fondo de la perforación, de medio fonna que fluya de abajo hacia arriba para que solo la 
parte superior del concreto tengc contacto con el agua o lodos. Este concreto deberá 
demolerse de cualquier forma al term1nar el colado, ya que está contaminado. El revenimiento 
del concreto generalmente es de 14 a 18 cm para facilitar que fluya libremente, aunque de 
cualqu1er forma hay que cuidar que la tubería pennanezca ahogada en el concreto durante 
todo el proceso de colado. Esta precaución es importante sobre todo durante el • chaqueteo ", 
que es un movimiento hacia arriba y hacia abajo a que se somete la tubería para facilitar el 
flujo del concreto. Otra precaución, consiste en iniciar el vaciado del concreto con una cámara 
de balón, de un tamaño adecuado al diámetro de la tubería y que hace, las veces de. válvula 
que reduce la contaminación del concreto al iniciar el colado. 

MAQUINARIA Y EQUIPO 

La maquinaria y el equipo usada para la construcción de pilas es fundamentalmente la 
sigu1ente: 
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EXCAVACION 

HERRAMIENTAS DE 
ATAQUE 

EQUIPO PARA MANEJO DE 
LODOS BENTONITICOS 

EQUIPO PARA COLADO 

Perforadoras 

Botes 
Brocas 
Dientes y puntas 

Depósitos 
Mezcladores 
Agitadores 
Bombas y Mangueras 

Trompas de elefante 
Tubería 
Bombas de concreto 

PERFORADORAS 

-sobre grúa 
- sobre camión 

Los equipos más comunes para perforación son los rotatorios, que consisten esencialmente en 
una fuente de poder que mediante una transmisión hace girar a un barretón de longitudes 
vanables, simples o telescópicos, cuyo extremo inferior se instala la herramienta de 
perforación propiamente dicha. 

Las perforadoras usadas en México, son de dos tipos: 

a) montadas sobre grúas 
b) montadas sobre camión 

Las perforadoras montadas sobre grúa son generalmente de mayor tamaño y potencia, su 
movilidad ya dentro de la obra, es mejor sobre todo si el terreno es difícil y tienen la ventaja 
adicional de que eventualmente la misma grúa puede usarse para · las maniobras de 
introducc1ón de acero y de colado: esto puede hacerse desmontando o sin desmontar la 
perforadora de la grúa ( fig. 17) 

Las perforadoras montadas sobre camión son generalmente de menor capacidad que las 
montadas sobre grúa. Igualmente sus limitaciones para realizar los procesos de introducción 
de acero y colado son mayores y frecuentemente se requiere una grúa para llevar a cabo 
estas maniobras, por otra parte, para obras urbanas sobre todo pequeñas, tienen mejor 
movilidad ( fig. 18) 

Las perforadoras rotatorias, además del efecto normal de cortar los suelos con sus 
herramientas de ataque, al girar, facilitan la penetración en los casos de suelos más duros 
cohesivos y resistentes por razón del peso propio del barretón de perforación, también existen 
algunos modelos que tienen equipos hidráulicos, que ejercen presiones adicionales para 
facilitar el corte usando como reacción el peso propio de la máquina. 
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PERFOHADORA MONTADA EN CAMIÓN 

,. 

GATO DE APOYO 

HERRAMIENTA DE ATAQUE 

FIG. ·18 
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PERFORADORA MONTADA SOBRE AGUA 

PERFORADORA 

HERR:\MiENTA DE ATAQUE 

FIG.17 
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Las almejas guiadas son equipos de excavación que como su nombre lo indica consisten en 
un cucharón que abre y cierra a manera de almeja y que se desliza verticalmente sobre una 
grúa que permite controlar la dirección y la posición de la excavación. Estos equipos 
accionados casi siempre hidráulicamente, se usan para la construcción de pilas de sección 
oblonga, cuadrada, o rectangular. 

En nuestro país las marcas más comunes de perforadoras son las siguientes: 

CALWELD 
WATSON 
SOILMEC 
SANWA 
CASAGRANDE 
ERTH DRILL 
EASY BORE 
B. S. P. 

Las herramientas de ataque más comunes en nuestro país, son las brocas y los botes. 

Las brocas son como su nombre lo indica, espirales cilíndricos, con punta en el extremo 
inferior de su eje y dientes en la espiral. El diámetro, espesor, paso, tipo de dientes y tipo de 
punta, se ajustan en cada caso al diámetro de la perforación y al tipo de suelo. 

Los botes de perforación son cilíndricos metálicos con una tapa giratoria en el fondo y un 
dispositivo de apertura para la misma, en la tapa se instalan dos dientes de ataque y trampas 
para impedir la salida del material ya cortado, hay una gran variedad en los diseños de· las 
tapas, colocación de los c;l1entes, espesor de las paredes, etc. · 

De entre las brocas por los botones especiales, cabe mencionar a los siguientes: 

BOTE CAMPANERO.- Son botes que se usan al final de una perforación y que tienen un 
dispositivo mediante el cual abren dos hojas que cortan un semicirculo o trapecio que forma 
las campanas o ampliaciones de base. Uno de los problemas de estas herramientas, es la 
dificultad que tienen para tirar todo el material cortado, por lo que no es recomendable usarlas 
cuando no se puede bajar a la campana a terminar la extracción a mano y verificar 
ocularmente el estado de las mismas. · 

BOTE PARA ROCA.- Se usan para materiales duros en general· ocasionalmente tienen 
oquedades en las paredes que permiten la entrada de pedazos de roca; tienen por supuesto 
dientes especiales a base casi siempre de carburo de tungsteno. 

BOTES CORONA.- Son botes sin tapa inferior que llevan dientes especiales para cortar la 
roca a lo largo del bote inferior de su pared. La roca se va introduciendo. al bote y al trabarse 
se fractura, lo que permite su extracción. 

BROCAS CONICAS.- Son brocas que terminan en punta, lo que facilita la penetración en 
terrenos pedregosos y la trabazón de los baleos y piedras en sus álabes para ser extraídos. 
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.DIENTES Y PUNTAS 

Existe una gran variedad de dientes y puntas. Los hay para suelos blandos y para suelos 
duros, Jos de suelos blandos tienen mayor área de corte y su instalación facilita el corte rápido 
del suelo. Los d~ suelos duros son casi siempre con filos de carburo de tungsteno; Jos hay 
fijos y giratorios. Se recomienda que se usen en presencia de agua para que el calentamiento· 
excesivo no reduzca su vida útil. 

EQUIPO PARA MANEJO DE LODOS 

Se requieren depósitos para el alrr.acenamiento de Jos lodos; éstos pueden ser portátiles 
generalmente de metal, Jo que facilita su transporte y aún su movimiento dentro de la misma 
obra, o c1sternas construidas exprofeso. 

Para mezclar la bentonita existen equipos especiales que consisten en depósitos con 
agitadores; sin embargo, el procedimiento más sencillo es a base de un venturi a través ·del 
cual se hace pasar agua a gran velocidad al mismo tiempo que se vacía bentonita. 

El Jodo bentonitico ya mezclado se almacena en un depósito, de donde por gravedad o 
mediante bombas de agua, se conduce hacia las pilas al momento de ser excavadas, 
sustituyendo inmediatamente el material excavado con los lodos. 

Finalmente para la realización del colado se usan, cuando se trabaja en seco, trompas de 
elefante que son mangueras de lona o plástico que evitan la segregación del concreto. Para 
el caso de colados bajo agua, se usa la tubería TREMIE que consiste en tubería de un 
d1ámetro 6 veces.como min1mo del tamaño máximo de agregado del concreto ( fig. 19 ). ·· · 

Se usan tramos de 1 a 3 m de largo, ligados mediante copies sin listón para rapidez y 
seguridad en las maniobras; los diámetros de tuberías más comunes son de 6" 8" y 10 "; es 
importante que esta tubería y los copies formen una superficie lo más lisa posible por la cara 
inferior, para facilitar el flujo del concreto, y por la cara exterior, para evitar atoramientos con el 
acero de refuerzo de las pilas. 
En ocasiones también se usa el bombeo de concreto, sobre todo cuando el acceso de las ollas 
revolvedoras a los puntos de construcción de las pilas es dificil. 
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EQUIPO PARA COLADO DE PILAS ( TREMIE) 

FIG.19 

EMBUDO 

CAMARA DE BALON 

TUBERIA DE ACERO 
ROSCADA 

COPLES DE UN ION 
·' 
'l 

., 
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D. CIMENTACION MIXTA 

Como su nombre lo indica, una cimentación mixta es la solución que emplea simultáneamente 
diferentes tipos de pilotes o bien, una cimentación superficial y pilotes. 

En nuestro medio, la más común es la de cajón hincado y pilotes trabajando por fricción o 
adherencia. De esta forma, el cajón hueco permite compensar parcialmente las cargas 
generadas por la edificación, aprovechando el alivio que significa la remoción parcial del 
subsuelo efectuada para alojar dicho cajón. El excedente de cargas, el integrado por el peso 
total de la. edificación más cajón y habiendo reducido el peso total del suelo removido, se suelo 
soportar por una batería de pilotes, trabajando por fricción o adherencia. De esta forma, se 
reduce el mínimo de pilotes, ya que de no tenerse esta compensación, la batería tendría que 
soportar la totalidad del peso de la edificación. 

Esta compensación resulta efectiva, sólo en el caso de pilotes de fricción convencionales o en 
sus variedades telescópico, entrelazado, etc. Si se emplean pilotes apoyados por punta, aún 
existiendo cajón hueco, no se puede aprovechar el alivio de cargas, ya que al estar apoyados 
y no tener la libertad de desplazamiento vertical, tienen que resistir el peso total de la 
estructura y de su cajón de cimentación. 

Las cimentaciones mixtas a base de cajón y pilotes son usualmente empleadas en subsuelos 
como el que configura la zona dellagr del Valle de México, ya que de esta forma se·elimina el 
problema de emersión relativa del edificio con respecto al nivel de la superficie del terreno 
Circundante a él. Sin embargo, esta solución de cimentación tiene ciertas limitantes, como lo 
son las dificultades de excavaciones profundas en suelos blandos, principalmente cuando 
existen aguas freáticas someras y hay construcciones colindantes cimentadas 
superficialmente. Además, hay que tener cuidado de que no haya excentricidad entre los 
centros de gravedad de cargas y reacción del conjunto cajón y pilotes, ya que si no se tiene 
esta axialidad, pueden generarse asentamientos diferenciales. 

A raíz de los sismos de septiembre de 1985, se presentaron algunas fallas de cimentaciones 
mixtas, ya que ante las solicitudes dinámicas, ciertos campos de pilotes perdieron sustentación 
al reducirse el confinamiento, produciéndose grandes asentamientos y en algunos casos, 
hasta el colapso total de la cimentación. Por lo tanto, el diseño y construcción de este tipo de 
soluciones de cimentación requiere de mayor cuidado y es necesario conocer bien las 
caracterist1cas físico-mecánicas del subsuelo, antes de llegar a esta clase de soluciones c:'a 
cimentación. 

ADEMES Y ELEMENTOS DE CONTENCION 

ADEMES 

Los principales tipos de ademe, más comúnmente utilizados en la construcción de 
cimentaciones profundas son: 

- lodos estabilizadores 



OBTENCION DE LA DENSIDAD DE UN LODO BENTONITICO 

Es importante aclarar que la densidad, el peso específico y el peso volumétrico tienen el 
mismo significado. 

Para determinar la densidad de un lodo bentonítico, es necesario conocer el peso específico · 
relativo de los sólidos de la bentonita. 

Las propiedades físicas de un lodo bentonítico, se estudian de igual forma que en un suelo 
100% saturado. Su volumen se compone de agua y sólidos exclusivamente. 

La dosificación de bentonita que se requiere para una obra, por lo general se solicita en base 
a un porcentaje sobre el peso del agua. Por ejemplo, si se pide un lodo bentonítico con 
dosificación de bentonita al 8%, se refiere a una mezcla de 1 m3 de agua con 80 kg de 
bentonita, obteniendo su densidad de la siguiente forma: 

Wt 
o lb = peso volumétrico del lodo bentonítico =----

Vt 

Wt=Ww+Wb 

w t = w w +% w w = w w ( 1 + %) 

Vt=Vb +Vw 

S b = densidad absoluta relativa de la bentonita > de 2.1 a 2.5 

Viscosidad Plástica.- Esta propiedad es determinada mediante viscosímetros rotacionales, 
con los que se mide la resistencia al esfuerzo cortante a diferentes r.p.m.; además, en estos 
aparatos se determina la viscosidad aparente, al resistencia del gel, la tixotropía y 
especialmente, el punto de cedenciCl, el cual es la ordenada al origen de la curva de flujo y 
correspondiente al valor mínimo del esfuerzo cortante para el cual empieza a fluir el lodo. La 
viscosida·d plástica debe ser pequeña, para permitir la separación de las arenas que el lodo 
acarrea al salir de la per!:;,ración. El punto de cedencia, define además la penetración del lodo 
en la vecindad de la perforación o zanja; es conveniente mantener la viscosidad plástica en un 
rango comprendido entre 1 O y 30 centipoises. 

Viscosidad Marsh.- Se define como el tiempo necesario para que escurran 946 cm3 de lodo, a 
través del orificio calibrado de un cono Marsh. Este ensaye debe realizarse en obra, para 
determinar si un lodo puede reutilizarse o es necesario emplear nuevo lodo. Debe tratarse que 
se tengan valores bajos, entre 35 y 90 segundos de vaciado. 

Filtrado. Este ensaye permite determinar la capacidad de un lodo para formar "enjarre", que es 
una membrana impermeable de arcilla adhenda al subsuelo, que hace posible que se puedan 
transmitir las presiones hidrostáticas de la columna del lodo y evitar al mismo tiempo, la 



- camisas metálicas 
- estructuras de ademe 

LODOS ESTABILIZADORES 

Se conoce lodos estabilizadores o lodos perforación, a todos aquellos fluidos viscosos 
formados naturalmente o prepararlos exprofeso, para estabilizar o ademar las paredes de una 
perforación, zanja o excavación. 

Con el auge de las perforaciones de pozos petroleros, se encontró que algunas arcillas 
( mormorilonita sódica }, al ser mezcladas mecánicamente durante la perforación con las 
aguas freáticas, forman fluidos de alta viscosidad y densidad, que detenían las paredes del 
subsuelo por su alto empuje generado en ellas y por una capa de arcilla que se adhería a ellas. 
( enjarre ). 

Este éasual descubrimiento, condujo a investigar las propiedades de :odos formados con otros 
trpos de arcillas y a encontrar proporciones idóneas para formar lodos más efectivos y 
económicos, los que además pudieran ser reutilizados más veces. En nuestro medio, las 
arcillas más empleadas en la formación de lodos estabilizadores son las bentonitas sódicas y 
cálcicas En la actualidad. se ha avanzado mucho en la investigación y utilización de fluidos 
estabilizadores del subsuelo bajo P.l manto freático, llegándose a mezclas de aceites con 
polímeros. de bentonitas con cemento ( lodos fraguantes ) o arcillas atapulgitas ( en aguas de 
alta concentración salina). 

Las propiedades físico-químicas primordiales de un lodo bentonítica son: densidad o peso 
especifico. viscosidad plástica, viscosidad Marsh. filtrado, contenido de arena, concentración o 
potencial de hidrógeno ( ph ). añejamiento, dosificación y rendimiento. 

Densidad.- Elenominada también como peso específico, es la cantidad de materia por unidad 
de volumen. Se evalúa en el laboratorio por medio de una balanza de lodos formada por un 
receptáculo para el lodo, en un brazo y una escala con contrapeso deslizante. en el otro. Se 
expresa en unidades de peso sobre volumen ( gr/cm3 

• kg/dm3 o ton/m3 
). Los lodos utilizados 

en condiciones normales trenen una densidad relativa comprendida entre 1.03 y 1.15. En 
algunos casos para aumentar la densidad. se necesita añadir minerales inertes pesados como 

~la barita. 
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generación de derrumbes locales. Para efectuar esta prueba es necesario un filtro prensa, en 
el cual se calcula el agua libre (cm3

) y el espesor del enjarre (mm). Cierta porción del agua de 
un lodo permanece libre entre los granos sólidos, por lo tanto en una relación agua-bentonita 
constante de un lodo, al aumentar el agua libre, aumenta el espesor del enjarre, pero 
disminuye al mismp tiempo su resistencia y es menos efectivo para estabilizar las paredes de 
la excavación. Por consiguiente, es necesario.que el espesor.. del enjarre sea inferior a 5mm. ·· · 

Contenido de arena.- Como su nombre lo indica es la proporción de arena contenida en el 
lodo. Al incrementarse la cantidad de arena, además de dañarse los equipos, se reduce la 
efectividad de un lodo, ya que para una relación constante agua-bentonita, al aumentar el 
contenido de arena el volumen de agua libre y en consecuencia, se incrementa el espesor del 
enjarre. Por lo tanto, debe mantenerse inferior al 3% en volumen. Para evaluar el contenido de 
arena de un lodo, se hace pasar cierta cantidad de este por la malla # 200 y la arena retenida - · 
en esta se expresa como un porcentaje del volumen. 

Potencial de hidrógeno (ph).- Es la concentración de iones de hidrógeno en un lodo y 
representa la acidez o alcalinidad. Se determina mediante un papel sensible y el color 
producido, indica el potencial de hidrógeno. Las propiedades de un lodo varían en función del 

· ph medido. Es conveniente que este se encuentre en un rango de 7 a 1 O. 

Añejamiento.- Es el tiempo transcurrido entre la preparación y utilización de un lodo.· Se ha 
comprobado que un añejamiento r:linimo de 24 horas, la viscosidad plástica y el punto· de· 
cedencia aumenta, mientras que el agua libre disminuye, sin variar el espesor del enjarre. Sin 
embargo, cada tipo de bentonita responde diferente, por lo que el reposo puede variar entre 8 
y 24 horas, y en algunos casos es necesario que la bentonita se termine de hidratar dentro de 
la perforación, cuando se trata de obturar flujos o fugas. 

Dosificación y Rendimiento.- La do~ificación depende del tipo de bentonita empleado, del agua 
freática y de las características que se desee tenga el lodo. Por lo tanto, es necesario hacer 
ensayes prev1os con diferentes proporciones y determinarse asi las propiedades de cada 
concentración. Es usual que en agua con bajo concentración de sales, el porcentaje en peso 
de bentonita en relac1ón al agua sea del 5 al 10%. Es usual definir como rendimiento, a la 
cantidad de m3 de lodo, con viscosidad media de 15 centipoises, que pueden separarse con 1 
ton de benton1ta seca. Este rendimiento se determina experimentalmente, haciendo varias 
mezclas de agua-bentonita con diferentes proporciones y determinando su viscosidad plástica. 
Mediante una gráfica relación bentonita-agua vs densidad, se pude, interpolar y determi<oar <.1 
rendimiento. · 

CAMISAS METÁLICAS. 

Cuando las perforaciones no se pueden estabilizar con lodos, se recurre al uso de camisas 
metálicas las cuales pueden ser recuperables o perdidas, según sea el caso .. 

Las camisas metálicas recuperables se utilizan generalmente en suelos arenosos cuyo nivel 
freático esta muy abatido y que por lo tanto el lodo bentonitico se fuga hasta equilibrarse con 
ese nivel. 



Otra aplicación de estas camisas se• tiene cuando las perforaciones contienen agua salada, en 
donde la bentonita se flocula si no se mezcla con algún aditivo, cuyo costo y control, resulta 
ser antieconómico. 

Cuando las perforfciones son mayores de 2m de diámetro en terrenos friccionantes en estado 
suelto, el material deja de trabajar en arco; en estos casos para obtener perforaciones · 
confiables , se hace necesario el uso de camisas metálicas recuperables. 

La práctica nos ha enseñado que el espesor de la camisa recuperable sea de tantos 
milímetros como decímetros tenga el diámetro; por ejemplo: una camisa de 80 cm de diámetro 
tendrá un espesor de Bmm, un::~ da 150 cm de diámetro tendrá un espesor de 15 mm. Se 
recomienda que el mínimo espesor sea de Smm, ya que de lo contrario tendría problemas al 
ser hincada y extraída. 

Por lo general, las camisas recuperables son hincadas y extraídas con equipo especial y el 
principio técnico está descrito en la memoria de la Reunión Conjunta Consultores 
Constructores de Septiembre de 1980, que llevó a cabo la Sociedad Mexicana de Mecánica· de 
Suelos. 

El uso de la camisa recuperable t,ene su limitante, ya que se debe prever evitar la subpresión 
en el fondo de la perforación, que se origina al abatir el nivel de agua dentro de la camisa 
metálica durante el proceso de extracción del material, según se indica en la siguiente figura . 

CAMISA METÁLICA 
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Para reducir este fenómeno, es nece&ario que la camisa se empotre de 3 a 4 diámetros abajo 
del nivel de desplante de la pila, al mismo tiempo que se restituya el nivel del agua dentro de la 
camisa de tal manera que la H = O. 

La operación anterior resulta ser la mayoría de las veces un poco problemática y tardada, pues 
en la práctica no se puede restituir el . peso del volumen. del · material extraído por su·· 
equivalente en agua en forma simultanea; para evitarlo, es necesario que el nivel dentro de la 
camisa esta por lo menos un metro arriba del nivel freatico con el que se tienen grandes 
consumos de agua. 

La mejor forma de utilizar la camisa metálica es empotrándola en algún estrato impermeable, o 
bien combinando la perforación con el sistema de lodos. 

Las camisas metálicas no recuperables se usan para evitar estrangulamientos. en los colados· 
in situ, pues como sabemos al depositar el concreto en la perforación, la pared de éstas hace 
la función de cimbra cuando el suelo no puede soportar el empuje del concreto. 

Cuando el subsuelo acusa la presenda de turba o un alto contenido de agua (mas del 300%), 
es conveniente colocar una camisa perdida por la razón anterior. 

Generalmente la camisa metalica no recuperable es de lamina del No. 12 ó 18. A diferencia de 
la anterior, esta se coloca y no se inca; también tiene la particularidad de que puede ser 
continua o no, según se indica en las figuras siguientes: 

Figura 21. 

• 
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RECOMENDACIONES PARA LA INSPECCIÓN 
Y VERIFICACIÓN DE OBRAS 

La función primordial del Ingeniero Residente de cimentación profunda, es la de supervisar o 
inspeccionar los trabajos para que estos se realicen de acuerdo·a·las especificaciones y lograr· · 
de esta forma, que las consideraciones teóricas del diseño de una cimentación se apeguen a 
la realidad, alcanzándose el mayor control de calidad posible y que la subestructura tenga el 
comportamiento previsto en su diseño, sin embargo, el buen comportamiento de una 
Cimentación profunda, no solo depende de que ésta se construya dentro de las tolerancias 
establecidas en sus especificaciones, puesto que es fundamental que las premisas de cálculo 
por el analista sean las correctas, y es importante por Jo tanto, que también exista una 
estrecha supervisión por parte del proyectista, ya que suelen presentarse en campo 
condiciones diferentes a las esperadas en teoría. 

Así mismo, suele ocurrir que el analista proponga procesos constructivos poco usuales, que 
hasta inclusive, requieran de aditamentos ó equipos altamente especializados. Por lo anterior, 
es necesario que antes de iniciar 1a construcción de una cimentación profunda, se tengan 
reuniones previas entre consultor y contratista, para que ambos intercambien ideas y de esta 
forma, el contratista comprenda e interprete correctamente el proceso constructivo a seguir y 
no cometa errores que modifiquen e inclusive dañen las condiciones originales del subsuelo. 
Además, estas reuniones previas servirán para que el contratista exponga al consultor los 
limitantes propios de cada equi¡:-o o los inconvenientes que pueda tener el proceso 
constructivo estipulado por este último. 

El Ingeniero Residente por su parte, deberá de estudiar previamente el trabajo por ejecutar, 
entendiendo el criterio y razonamiento del proceso constructivo y de sus correspondientes 
especificaciones. 

Los principales aspectos que debe cuidar y vigilar el Ingeniero Residente de una cimentación 
profunda son los siguientes: 

GENERALES 

a) Que los planos contengan todas las especificaciones necesarias y esté perfectamente 
definido el proceso y secuela constructivos, contando además, con el correspondiente 
estudio de mecánica de suelos. 

b) Que el terreno sea el que corresponda a la obra y que sus características de 
colindancias, accesos y topografía sean las que se establecieron en los planos y estudio 
de mecánica de suelos. 

e) Que las edificaciones en las colindancias no tengan daños previos al hincado y en caso 
de haberlos, reportarlos inmediatamente a la dirección de la obra, quien ordenará las 
actuaciones legales correspondientes . 

• 



d) Que se haya efectuado CO,T'"ctamente la protección reglamentaria de colindancias y de 
vía pública. · 

e) Que se hayan previsto los e;eme.ntos de protección a transeúntes y 1 o vehículos. 

f) Que en los accesos para equipo. y dentro de las zonas de trabajo no existan obstáculos; "· · 
tales como cables aéreos, instalaciones subterráneas, teléfonos, duetos eléctricos, agua, 
gas, cimentaciones antiguas }" en general cualquier elemento que obstruya o impida el 
libre movimiento y trabajo del equipo. 

g) Que existan en la obra las íicencias y permisos de construcción necesarios. 

h) Que antes de enviar el equipo a la obra, éste sea revisado y esté en condiciones de 
trabajar correctamente, cormh:Jrando de que se trata del equipo especificado para estos 
trabajos, además de que se tenga toda la herramienta y accesorios completos. Esto es 
esencial en obras foráneas. 

PILOTES 

a) Deberá marcarse la localiz.1ción exacta de cada pilote, clavando estacas, colocando 
referencias externas y venficando su posición inmediatamente antes del hincado de cada 
elemento. Este trazo deberá de llevar la aprobación de la obra. 

b) Que el tipo, forma y características de los pilotes correspondan a los especificados. 

e) Para el caso de pilotes precolados, se verificará además lo siguiente: 

• Que la geometría y otras Cé.racteristlcas de los moldes se ajusten a las especificaciones. 
• Que la dimensiones, forma y cálida del acero de refuerzo sean las especificadas. 
• Que se t~ngan las condiciones propicias de curado. 
• Que sigan los procedimientos adecuados de manejo y almacenamiento. 
• Que la calidad del concreto ( dosificación, revenimiento, resistencia, etc.) sea la 

especificada. 
• Que las juntas de unión cumplan con las especificaciones. 
• Que los pilotes recibidos en obra tengan claramente indicaJas -.u edad y su resistencia. 
• Que la cabeza y/o placa de unión tengan claramente marcadas 3U cara correspondiente. 
• Que se sigan adecuadamente procedimientos adecuados de rr • .:.nejo y almacenamiento. 
• Que la condición de los pilotes sea satisfactoria, rechazando los que están dañados. 
• Que las uniones se lleven a cabo conforme a las especificaciones. 

d) En las operaciones de. hincado de pilotes se deben cuidar los siguientes aspectos: 

• Información general: fecha, identificación de pilote. 
• La localización precisa del pilote. 
• La verticalidad dentro de la tolerancia especificada(+/- 2%). 

-~ 
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• La verticalidad de las guías oel martinete. 
• El número de golpes para cada predeterminada longitud de penetración. 
• Posición y calidad de la soldadura en las uniones. 
• Localización, hora y duración de cualquier interrupción durante el hincado, indicando el 

motivo. 
• Número de golpes por centímetro en la etapa final de hincado, hasta cumplir la 

especificación de rechazo. 
• Cota final de la cabeza del pilote. 
• Cualquier comportamiento errático del hincado, anotand:> la elevación correspondiente 

de la punta. 
• Cualquier otra observación pertinente. 

e) A falta de especificaciones particulares estipuladas por el proyectista de la cimentación, 
las tolerancias que se aceptarán para fabricación e hincado de los pilotes serán las 
sigUientes: 

En la fabricación : 

Longitud +/- 3 mm por cada metro de longitud. 
Sección transversal de 6 a 13 mm. 
Desviación con respecto al eje longitudinal no más de 1mm por cada metro de longitud. 

Localización del acero de refuerzo: 

Recubrimiento del armado principal : -3 a +6 mm. 
Paso de la espiral: +/- 13 mm. 

En el hincado: 

Es común especificar una tolerancia del 2.5 % de la longitud total, en lo referente a la 
verticalidad de los pilotes. En suelos difíciles resulta aceptable una tolerancia del 4%. 

PILAS 

Deberá marcarse con una estaca la local;zac •. m exacta de cada una de las pilas y verificar 
su · posición inmediatamente antes de la construcción de cada unidad. Después de 
terminada la instalación, la localización de •-:ada elemento se deberá comparar con la 
tolerancia permisible prevista. 

Además de la información general sobre secuencia estratigráfica, tipos de suelos y su 
resistencia al corte, el estudio geotécnico previo a la construcción de las pilas deberá poder 
definir los siguientes conceptos: 

a) Presencia de estratos permeables de grava, arena o limo, localización y espesor de 
dichas capas, niveles piezométricos en tales estratos. 



• Nivel piezométrico en el estrato de apoyo. 
• Presencia de obstrucciones grandes arriba del nivel de desplante y procedimiento de 

remoción de las mismas. · 
• Presencia de gas natural en el suelo o roca. 
• Análisis químico del agua freática. 

b) En los trabajos de perforación se deben anotar y cuidar los siguientes aspectos: 

• Información general, fecha, condiciones atmosféricas, identificación individual, hora de 
inicio y terminación de la perforación, equipo utilizado, personal o cargo, etc. 

• Localización de la pila: se debe determinar con aparatos la desviación del cuerpo del 
centro de la penetración terminada con respecto al centro del proyecto. 

• Verificación de que el procedimiento constructivo permita cumplir las especificaciones de 
proyecto. 

• Verticalidad y dimensiones de la perforación a intervalos regulares. La verticalidad de la 
perforación no excederá con la desviación permisible especificada. 

• Selección del método y equipo para atravesar estratos permeables, si los hay. 
• Selección del método y equipo para atravesar grandes obstrucciones. 
• Seleccionar adecuadamente la secuencia de "perforación y colado, cuando sea 

necesario ejecutar varias pila~ relativamente cercanas, a fin de garantizar el movimiento 
del equipo y la seguridad tanto de este como de las construcciones vecinas. ·' 

• Registros de los estratos de suelo registrados durante la perforación ( cuando se quiera). 
• Profundidad del estrato resistente en donde se apoyará la pila. 
• Geometría de la campana. 
• . Calidad del estrato de apoyo ( esto debe hacerse con inspección visual cuando sea 

posible). 
• Calidad del lodo bentonitico, de acuerdo al proporcionamiento especificado por la 

dirección de la obra. 
• Pérdida de lodos, si las hay (cantidad). 
• Cuando la perforación atraviese arcillas blandas bajo el nivel freático, no debe extraerse 

el bote a velocidad tal que provoque succión y en consecuencia caídos. en este caso 
conviene subir el bote despacio, permitiendo el restablecimiento de la presión o dejando 
en el centro del bote una tubería que permita el rápido paso del lodo de perforación hacia 
la parte inferior del bote mientras esta sube. Se debe evitar el uso indiscreto de los lodos 
y el nivel de éste deberá permanecer un. metro como mínimo arriba del nivel freático. 

e) Una vez terminada y aprobada la perforación se iniciarán los trabajos de colado, 
teniendo que anotar y cuidar los siguientes conceptos: 

• Información general: fecha, condiciones atmosféricas, identificación de la pila, hora de 
inicio y terminación del colado. 

• Calidad del concreto (dosificación, revenimiento, tiempo después de mezclado). Se 
deberán tomar cilindros de cada olla, de alguna bachada al azar y cuando menos tres de 
cada pila. 

• Que el método de colocación y posicionamiento correcto del tubo o canalón de descarga 
sean los correctos. Tener cuidado de mantener en forma continua el extremo inferior del 
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tubo "tremie" dentro del concreto. No usar tubería que tenga elementos que se atoren 
por dentro ni por fuera. 

• Observar la condición del fondo de la perforación inmediatamente antes de colocar el 
concreto. 

• Observar la,condición de las paredes de la perforación o del ademe de acero que estará 
en contacto con el concreto fresco y anotar la posición del nivel de agua fuera del 
ademe. El concreto deberá de colocarse inmediatamente después de esta inspección. 

• Observar si el acero de refuerzo está limpio y colocado en su posición correcta y si el 
diámetro y longitud de varillas es el adecuado. 

• No usar patos o grúas fijas para el manejo de las armaduras de acero de refuerzo. 
Observar que la posición de la armadura se ajuste a los planos y especificaciones. 

• Cuidar el método de colocación del concreto en la pila y asegurarse de que no exista 
segregación de materiales, cuando se utilizan procedimientos tales como caída libre 
desde un tolva, tubería "tremie" y botes con descarga .a fondo. No usar concreto 
bombeado a menos que sea colocado con tubo "tremie" o "trompa de elefante". 

• Cuando se debe colar concreto bajo lodo bentonítíco, deberá hacerse una limpieza de 
este (desarenándolo), o bi:;m una sustitución, asegurando así que el lodo no genere 
azolves. 

• Realizar pruebas en el cor.crE.to fresco tales como revenimiento y aire incluido o peso 
volumétrico húmedo cuando la obra lo requiera. 

• Aseg~rarse que el concreto se coloca en forma continua sin interrupciones ni retrasos 
largos de que dentro del ademe se mantenga una altura de concreto necesario· si es que 
este se va a extraer. Si no se usa ademe, verificar que al peso del concreto sea el 
suficiente para equilibrar la presión tiidrostática existente. 

• Calcular el volumen de concreto por colar, considerando un volumen excedente pqr 
concepto de porcentaje de manejo, contracción volumétrica, volumen excedente, por
contaminación (descabece superior), geometría real de la perforación, estado de las 
paredes y contenido de humedad del suelo. La experiencia indica que el volumen 
excedente debe ser del orden del 10 al20% del volumen teórico. 

• El Ingeniero Residente deberá estar pendiente de que el concreto no se c~mtamine con 
el suelo debido al desprendimiento de las paredes o extrusión. 

• Determinar la elevación de descabece y la longitud exacta de cada elemento. 
• Verificar la colocación correcta de la pila terminada. 

d) El Ingeniero Residente deberá entregar al Director de Obra un informe diario conteníend..., 
los siguientes datos: • 

• Descripción de los materiales encontrados durante la excavación. 
• Descripción de las condiciones de agua freática encontradas. 
• Descripción de las obstrucciones encontradas y si fue necesario removerlas. 
• Descripción del ademe temporal o permanentes: incluyendo su finalidad, longitud y 

espesor de la pared, así como el empotramiento y el sello obtenido. 
• Descripción del comportamiento del suelo o del agua: estabilidad de la campana y de las 

paredes: pérdida de suelo; métodos de control y necesidades de bombeo. 
• Datos obtenidos de la medición directa de la perforación y de la campana. 
• Descripción de los métodos de limpieza y grado de limpieza alcanzado inicialmente. 



o Elevación a la cual se encontró el material de apoyo y su descripción; velocidad de 
perforación, y conclusiones alcanzadas con respecto a la calidad de dicho material de 
apoyo. 

o Verificación del grado de limpieza justamente antes de colocar el cOncreto:· 
o Registro de la profundidad del espejo de agua dentro dela perforación y gastos de 

infiltración dependiendo el·tipo de suelo,-antes de colocar'erconcreto. · · · · 
o Registro de la inspección del acero de refuerzo en cuanto a posición y calidad. 
o Método de colocación del concreto y de extracción del ademe. Registro de la elevación 

del concreto al comenzar el vibrado, si se especifica. 
o Registro de las dificultades encontradas. Este debe contener la posible inclusión del 

suelo, posibles huecos, posibles estrangulamientos y posible colapso del ademe. 
o Condición del concreto entregado en obra, incluyendo el control del revenimiento, peso 

volumétrico, aire incluido, ensayes de cilindros en compresión y otras pruebas. 
o Registro de cualquier desviación de las especificaciónes y decisiones tomados ala 

respecto. 

e) A falta de especificaciones particulares estipuladas por el proyectista de la cimentación, 
en general se recomiendan las siguientes: 

Localización.- En el posicionamiento de la cabeza de la pila, la desviación aceptada debe 
ser menor del 4% del diámetro de la pila o hasta máximo de 10 cm en cualquier dirección. 
El diseño de la Cimentación deberá de tomar en cuenta esta excentricidad. 

Verticalidad.- La tolerancia pennisible está comprendida entre el 1 y 2% de la longitud final 
de la pila , pero sin exceder el 12.5 % del diámetro de la pila o 38 cm en el fondo, 
cualquiera que sea el valor más bajo. 

Campanas.- El área del fondo de la campana no será menor del 98% de la especificada.' En 
ningún caso la inclinación del talud de las paredes de la campana será menor del 55% con 
la horizontal y el arranque vertical de la campana deberá tener cuando menos 15 cm de 
altura. El talud vertical de la campana debe ser preferentemente una línea recta o en su 
defecto ser cóncavo hacia abajo. En ningún caso será cóncavo hacia ¡;¡rriba en más de ·15 
cm medidos en cualquier punto a lo largo de una regla colocada entre sus extremos. 

(·, ,J,impieza.- Se deberá remover todo el ;natc;ial suelto y azolve antes de colocar el concreto. 
en ningún caso el espesor en el fondo de 1.::. pila de tales materiales excederá 2.5 cm. 

Concreto.- El tamaño máximo de agregado olO deberá ser mayor de 20 mm. 

Ademes.- Los ademes deberán de manejarse y protejerse evitando que se ovalen más de 
+1-5 % del diámetro nominal. 



RECOMENDACIONES PARA LA ORGANIZACIÓN 
Y ADMINISTRACIÓN DE OBRAS 

Dos de las funciones más importantes del Ingeniero Residente son la Organización y 
Administración de su obra, ya. que .de ellas depende básicamente el resultado· positivo de la 
misma. 

Dando por hecho que tanto el presupuesto como la planeación para ejecutar la obra, fueron 
debidamente estudiados por los responsables de esos aspectos en la Oficina Central; el 
Ingeniero Residente es el responsable de que la obra se ejecute de acuerdo a esas bases. 

Guardando la debida proporción, una obra es como una empresa, en la cual el gerente es el 
Ingeniero Residente, por lo que él debe actuar vigilando todos los aspectos que intervienen en 
la operación de esa empresa y no solamente en el aspecto técnico de ejecución de los 
trabajos, lo cual según el caso podrá delegar en otros ingenieros ayudantes a quienes él 
dictará criterios y sobre quienes ejercerá vigilancia por medio de los controles adecuados. 

' 

Para conseguir los resultados planeados en una obra, ésta debe ser eficientemente 
organizada y administrada. 

A. ORGANIZACIÓN 

A partir del criterio general trazado por los responsables de este aspecto dentro de la empresa, 
el Residente deberá estudiar minuciosamente la obra por ejecutar, las especificaciones, 
planos, programas, presupuesto y contrato para conocer perfectamente al personal y equipo' 
que va a utilizar, asi como las instalaciones previas que requerirá para una eficiente operación. 
Deberá programar los fletes de equipo y las requisiciones de materiales, asi como sus 
solicitudes de recursos económicos. 

Podría recomendarse al Ingeniero Residente de manera enunciativa pero limitativa, ya que 
mucho depende del tipo de obra, de su duración, su importe y su.ubicación; que observe los 
siguientes puntos que le auxiliarán para una adecuada organización de su obra. 

1.- Estudio d;:l ~royecto, programa, presupuesto y contrato. 
2.- Elaboración del organigrama del personal. 
3.- Elaboración d• programa de utilización de equipo , indicando fechas de transporte. 
4.- Elaboración de las listas de embarque detalladas para cada transporte. 
5.- Programación de utilización de mano de obra. 
6.- Programación de requisiciones de materiales. 
7.- Programación de requisiciones de recursos económicos. 
8.- Proyecto de las instalaciones de campo y su equipamiento. 
9.- Elección de la papelería necesana para todos los controles de obra, registros, 

bitácoras y estimaciones. 



B. ADMINISTRACIÓN 

Aún en los casos que por requerirlo se cuente con un administrador en la obra, debe fungir 
como subalterno del Ingeniero Residente, quién tiene la responsabilidad de la obra y los 
conocimientos generales para obtener la máxima eficiencia de -los recursos a él-asignados: Es ···· 
por ello que el Residente es también el Administrador general de su obra. 

El Residente podrá delegar la ejecución de trámites y el manejo de controles administrativos 
de personal, suministros, transporte, almacén, cobranza, sindicato, seguro social, etc., pero 
siempre deberá mantener vigilancia de que estos aspectos se cumplan correcta y 
oportunamente. 

Es de suma importancia que el Ingeniero Residente participe directamente en la elaboración 
de estimaciones de obra, ya que el es el único que tiene el conocimiento total de lo que está 
ejecutando, y tiene la capacidad de manejar adecuadamente el catálogo de precios unitarios y 
criterio para solicitar el pago de determinados conceptos adicionales, o modificaciones de 
precios por cambios de especificaciones o de procedimiento constructivo. 

A continuación se enlistan los prin~ipales conceptos de administración que el Ingeniero 
Residente debe cuidar permanentemente durante la ejecución de la obra: 

1. Que las cuadrillas de perscnal consideradas en el presupuesto para cada actividad, 
estén integradas con los elementos idóneos para realizarla, previa verificación de la 
competencia y eficiencia de cada trabajador. 

2. Llevar cuidadosamente y al corriente la bitácora oficial y otra bitácora en la que 
detalladamente se anote la historia de la obra. 

3. Que el equipo sea el adecuado y esté completo con todos sus accesorios y 
herramientas necesarios para un eficaz desempeño. 

4. Contar en campo con una existencia min1ma de las refacciones de mayor utilización y 
las partes o insumas más cornunes. 

5. Controlar diariamente los avances para verificar los rendimientos y en ca-~o :1~ 
encontrar que son menores de los estimados en el presupuesto, tomar medidas 
correctivas para normalizarlos. 

6. Elaborar cuidadosamente las estimaciones de obra efectuada, preparándolas con la 
anticipación debida para presentarlas puntualmente de acuerdo a las fechas 
establecidas. 

7. Controlar diariamente las listas de asistencia verificando que los tiempos extras solo 
sean los autorizados, basándose en el presupuesto, o bien, justificados por algún 
motivo particular. 



8. Ejercer vigilancia sobre el almacén y controlar que los consumos de materiales en la 
obra no excedan de los programados de acuerdo con la producción realizada. 
Controlando también la herramienta med1ante vales de resguardo. 

9. Revisar periódicamente los programas de utilización de equipo , de mano de obra y de 
suministros corrigiendo las posibles desviaciones. 

1 O. Vigilar que los controles de calidades de los materiales se estén realizando de acuerdo 
con las especificaciones. 

11. Que los trabajos de trazo y localización se lleven con la suficiente anticipación. 

12. Procurar que sean cordiales las relaciones entre el propio personal de obra, así como 
entre el personal técnico, administrativo y la supervisión. 

13. Vigilar permanentemente que cumplan los compromisos del contrato, así como las 
obligaciones obrero-patronales, y que se observen las medidas de seguridad 
establecidas. 

14. Controlar el cumplimiento de pagos fiscales, del seguro social, así como cuotas del 
sindicato. 

15. Reportar periódicamente a la oficina central, en forma clara y resumida los avances y 
desarrollo general de la obra. 

16. Expeditar el trámite de estimaciones y cobros en obra. 

17. Mantener pennanentemente limpia la obra y ordenado el equipo , procurando 
recuperar aquellos sobrantes de matenales que son útiles. 

18. Al término de utilización de maquinaria y equipo, deberá vigilar que todo se limpie y 
prepare adecuadamente para su envio a donde se le haya indicado, cuidando de 
remisionar detalladamente cada transporte. 

19. Efectuar los trámites de terminación de obra: acta de recepción, balanza de materiales 
en caso de haber recibido suministros del cliente, liquidar.ió¡; final, avisos de baja en 
el seguro social. en Hacienda y finiquito en el sindicato. 

Si el Ingeniero Residente cumple debidamente con su función técnica y vigila cuidadosamente 
los puntos recomendados para organizar y administrar su obra, seguramente logrará buenos 
resultados. 



PROCEDIMIENTO CONSTRUCTIVO JET-GROUTING 
José Antonio A velar Cajiga 

1 . INTRODUCCIÓN 

Cuando se habla de la cimentación de una estructura cuyas cargas rebasan la. capacidad de ········ 
trabajo del suelo en donde se pretende construir, generalmente se piensa en una solución de 
pilas o pilotes, sin embargo no siempre es posible construir estos elementos dentro de un 
rango económico aceptable. · 

La tecnología en todas las áreas en las que el hombre gravita, ha progresado velozmente y la 
cimentación profunda como parte de este complejo, ha alcanzado metas que hacen posible 
conocer el suelo, con lo que se logran diseños y construcciones confiables, donde la economía 
no se soslaya. · 

La observación unida al ingenio de los geotecr1istas y constructores de la cimentación 
profunda, optimizan día a día el uso del suelo en el campo constructivo. Uno de los resultados 
de éste esfuerzo es el "jet-grouting" que es un procedimiento generado en Japón por la 
compañia Kajima y desarrollado en Italia a partir de 1979 por la compañia Trevi. 

El "jet-grouting" , obedece a principios lógicos de ingeniería, cuya· finalidad específica ·es 
cementar el material suelto del subst..elo haciéndolo más resistente e impermeable. (Fig.1) 

La naturaleza nos da diferentes tipos de suelos en los que abundan aquellos cuya formación 
es de granos gruesos con poco a nada de finos, los cuales sabemos son inestables y 
presentan gran dificultad para la construcción de cimentaciones profundas hechas ya sea con 
pilas y/o pilotes debido a su heterogeneidad. 

Cuando el subsuelo está compuesto por material friccionante en estado suelto, es posible 
instalar pilas o pilotes mediante o:ros procedimientos; en estos casos las cargas de las 
estructuras se reciben en su totalidad sobre los mencionados elementos con lo que la 
cimentación suele ser costosa. 

Se antoja pensar que resulta un desperdicio no aprovechar los agregados que contiene este 
t1po de suelos que lo ún1co que les falta es el cementante, lo cual se logra con el "jet-grouting". 
(Fig. 2) , .... 



(Fig.1) Muro pantalla hechc a r·ase de columnas "jet-grouting" de 1.20 m de diámetro. 

(Fig.2) Columna de 1.5Dm de diámetro, constituida básicamente por granos gruesos bien graduados con 
pocos finos, cementada con el sistema "jet-grouting" 

11. GENERALIDADES 

E, "jet-grouting" es un proceso constructivo que consiste básicamente en inyectar lechada 
(agua-cemento) a alta presión (400 a 500 bar) e;,, el subsuelo y así hacer un mejoramiento del 
mismo aumentando su capacidad de carga. 

Este procedimiento constructivo es ideal para mejorar subsuelos constituidos básicamente pór 
matenales cuya granulometria es gnuesa con algunas incrustaciones de roca, (bolees de 30cm 
de diámetro, gravas y/o arenas en su mayoría); la resistencia que se alcanza a la compresión 
en este tipo de terrenos, una vez hecha la Inyección, va de 600 a 700 kg/cm2 

. 



En subsuelos arenosos la resistencia es de 300 kg/cm2 y en areno-limosos es de 100 kg/cm2 

aproximadamente, es decir, entre más permeables son los estratos mayor será la resistencia a 
la compresión después del tratamiento. 

También es posible hacer "jet-grouting" en suelos cuya constitución sea de partículas finas 
(arcillas y/o limos) .y su -resistenda .a la compresión---oscila entre 15 y 25 kg/cm2 

aproximadamente. 

111. PROCEDIMIENTO CONSTRUCTIVO (Fig. 3) 

El procedimiento constructivo "jet-grouting" consiste en hincar mediante presión y rotación un 
monitor hasta un determinado desplante; este monitor lleva en la punta una corona de ataque 
capaz de atravesar la roca, 1 Ocm arriba de ésta corona se encuentran instalados unos 
pequeños orificios conocidos como toveras por las cuales sale la lechada, aire y/o agua a alta 
presión, dependiendo del método que se utilice. (Fig.4) 

-· ( -· 

2 , • 

( F lg. J) 

(Fig. 4) Mo~itores con toveras de 2 mm 
de ·diámetro disparando chorros 
de lechada a una presión de 
450 bares. 

,, 
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Una vez que el monitor ha alcanzado su desplante, este se hace girar a ciertas revoluciones 
extrayéndose lentamente y de forma simultánea se inyecta lechada a alta presión, de tal 
suerte que se empieza a formar-una columna mejorada constituida p,or agua, ,cemento y 
materiales del subsuelo. (Fig. 5) 

(Fig. 5) 

Hay tres métodos básicos para hacer "jet-grouting": 

+) Método Ti : (Fig. 6) 

Columnas de prueba hechas .. con el 
procedimiento '' je t-grouting''; 

El monitor tiene una sola cámara por donde entra la lechada a alta presión y sale por la 
toveras. 

Los diámetros de columnas que se pueden obtener con este método dependen de los 
materiales que constituyan al subsuelo, los cuales se enuncian a continuación : 
• En terrenos limo-arcillosos las columnas van de 30 cm a 50 cm de diámetro. 
• En terrenos areno-gravosos las columnas van de 50 cm a 50 cm de diámetro. 
• En terrenos gruesos bien graduados van de 50 cm a 70 cm de diámetro. 

--...:=¡:=--

( F ig. 6) 



+) Método T1/S: (fig. 7) 

El monitor tiene dos cámaras, en ur.a entra lechada a alta presión y en la otra aire a 250 pcm y 
7 kg/ cm2 

, estos dos fluidos salen por las toveras; la función del aire es sopletear Jos poros del 
subsuelo y enfocar más el caudal de la lechada. 
Con este método se alcanzan diámetros de columnas mejoradas hasta de 120 cm. 

+) Método T2: (Fig. 8) 

t 
... ¡' . ··---·-· -= =---- .c----1·-__ , __ 

(Fig. 8) 

El monitor tiene tres cámaras, en una entra el agua con una presión de 400 a 500 bar, en otra 
aire a 250 pcm y 7 kg/cm2 y en .a tercera entra lechada a una presión de 60 bar, estos tres 
fluidos salen por las toveras; la función del aire y del agua es cortar los estratos para así crear 
más vacíos en el subsuelo, los cuales posteriormente serán ocupados por la lechada. 

Con éste método se alcanzan diámetros de columnas mejoradas hasta de 300 cm. 

En una obra de "Jet-grouting" es muy dificil ·preestablecer la resistencia a la compresión y el 
diámetro de la columna trazada, ya que en estos valores interactúan varios factores los cuales 
se presentan de muy diversas formas en la naturaleza, tales como la granulometria, J:;¡ 
humedad, el nivel de aguas freáticas y en fin todos los aspectos físico-mecánicos que 
confonman una determinada estrat1grafia. Es por esto que antes de empezar una obra de "jet
grouting" es prec1so hacer 3 o 4 pruebas a escala 1:1 en el sitio de la obra, para poder así, 
determinar la relac1ón agua cemento, el caudal :Je la bomba, la presión a la que será inyectada 
la lechada y/o el agua dependiendo del método que se quiera usar, las revoluciones a Jas.que 
girará el monitor y la velocidad de extracción del mismo. 

Una vez precisados estos valores, se sacan corazones a las columnas y en el laboratorio se 
determina su capacidad de carga y simultáneamente se revisa el diámetro máximo de columna 
logrado durante las pruebas. (Fig. 9, 10 y 11) 
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Con la capacidad de carga y el diámetro de las columnas mejoradas de ·¡et-grouting· el 
calculista puede definir el número de inyecciones que se requieren. Estas pruebas duran de 6 
a 9 d.h. más el tiempo que se necesite para que la columna "jer alcance una resistencia 
media. 

IV. EQUIPO BÁSICO 

., "~ ... ... ?··· 

Columnu "jet-qrouting" a la 
cudl 3C le extraJeron do~ 
cor.Jz.oncs para probarlos en 
el laborntorio. 

--., 

( 

¡, 
•: 
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Probetas extraídas de las 
columnas "jet-groutlng" para 
probar su resistencia er1 el 
laboroJtorio 

Para poder llevar a cabo una obra de "jet-grouting" con el método T1 es necesario el equipo 
que a continuación se describe (Fig. 12): 

1) Mezcladora de lechada del tipo GM-14 completamente automática. Este equipo cuantifica el 
agua en volumen (lt) y el cemento en peso (kg) y estos dos materiales los· manda a un 
depósito donde los mezcla, y una vez fabricada la lechada la manda 3 un segundo depósito 
para tener "stock" y a si poder atender eficientemente las demandas de la bomba a presió_n. La 
mezcladora está provista de dos silos para almacenar al cemento a utilizar. 

2) Bomba centrifuga del tipo J70, la cual provee a la mezcladora de agua. 

3) Bomba del tipo E121-TP2, la cual provee de lechada a la bomba de alta presión. 

4) Bomba de alta presión (400 a 500 y hasta 900 bar en casos muy especiales)· del tipo ST-
302. Esta bomba suministra a alta presión lechada hasta el monitor. · 

5) Perforadora del tipo SM-400. Esta perforadora introduce el monitor a presión y rotación 
mediante un mástil hasta la profundidad deseada y gira y extrae el monitor al mismo tiempo 
que se está inyectando la lechada para a si formar la columna "jet-grouting". 

6) Generador de corriente. 



Si se quisiera aplicar el método T1/S sólo hay que adicionar al equipo anterior'un'compresor 
de 250 pcm y 7 kg/cm2

, y para el método T2 se considera además del compresor una bomba 
para lechada de 60 bar de capacidad. (Fig. 13) 

(Fig. 12) 

E~,6sta fo~ografia se muestrd el 
d1~met~o maxtmo logrado durante 
e~ pcr1od~ de pruebas de la re
ctmcntftcton de una cnLcdral ~el 
s1glo XVI en Ital1a. 

''· 
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V. DETERMINACIÓN DE VARIABLES. 

Una obra de "jet-grouting requiere que durante el periodo de pruebas se determinen 
perfectamente las siguientes variables: 

·• 1) El caudal de la lechada. 

2) Las revoluciones a las que debe girar el monitor y la velocidad de extracción del mismo. 

3) La relación agua-cemento. 

1. El caudal de la lechada está regido por Jos siguientes conceptos: 

a) El número de golpes por minuto que darán los pistones de.la bomba durante la inyección. 

b) Las revoluciones a las que debe estar el motor de la bomba ST-302 durante la inyección. 

e) Fase en la que debe est2: la caja de velocidades del motor que activa a la bomba ST-302, 
durante el mejoramiento. 

d) La presión a la que la bomba ST-302 va a inyectar la lechada. 

2. Revoluciones a las que debe girar el monitor y la velocidad de extracción del mismo. 

Estas dos variables son posibles de precisar única y exclusivamente durante el periodo de 
pruebas, sin embargo se pueden predeterminar tentativamente mediante una variación lineal 
basada en la experiencia, por ejemplo: 

CAUDAL R.P M. VELOCIDAD DE DIAMETRO 
(IUmin) del EXTRACCIÓN ALCANZADO 

MonJtor (cm/min) (cm) 
EXPERIENCIA 
TREVIE MÉTODO 1 115 20 38 55 

' 

OBRA A EJECUTAR 
MÉTODO 1, CON 
MISMO DIÁMETRO 
MODIFICANDO -

ALGUNA VARIABLE 243 42 80 55 

Los valores predeterminados anteriormente varían en función del tipo de terreno a mejorar. 
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3. Relación agua-cemento: 

La relación agua-cemento es un aspecto muy importante para la resistencia de la columna 
"jet-grouting", sin embargo esta relación no es determinante ya que, como se mencionó 
anteriormente, existen diferentes factores que interactúan favoreciendo en menor o mayor 
proporción la resistencia final del. mejoramiento. · · · ·· ·· 

· Normalmente se mezclan 1000 lt de agua con 1100 kg de cemento, es decir que es una 
dosificación 1: 1.1 respectivamente; pero la relación agua-cemento para los fines de "jei
grouting",puede oscilar de 1:1 hasta 1:1.5, o bien a 1000 lt de agua se le pueden agregar de 
1000 a 1500 kg de cemento. 

VI. ALGUNAS APLICACIONES. 

Considerando las características del "jet-grouting", últimamente se ha venido aplicando en un 
gran número de construcciones en Eurooa con resultados altamente satisfactorios, tales como 
anclajes, túneles, cimentación y recimentación de estructuras, impermeabilizaciones, 
estabilización de taludes y muros de retención (Fig. 14 15 y 16). 

Es muy importante saber que este proceso constructivo ya existe en México y sería muy sario 
para nuestro medio su conocimiento y difusión, en el sentido de que ya es factible ·la 
cimentación artificial perfectamente definida de estratos constituidos en su mayoría por arenas, 
gravas y bolees hasta de 30 cm de diámetro, o la formación de pantallas impermeables 
mediante la inyección de un cementante en subsuelos cohesivos. 

Aceptar el progreso es permitir que el país se modernice en todos los aspectos y· la 
cimentación profunda no está exenta a estos cambios; las nuevas técnicas de cimentación que 
se están generando en el mundo forzosamente las tenemos que adquirir y desarrollar si no 
nos queremos ver sumergidos en el anacronismo. Para lograr esta actualización es necesario 
que tanto los geotecnistas, estructuristas y constructores hagan un frente común de mentes 
abiertas al cambio en favor de la ingeniería mexicana, de lo contrario nuP.stro medio quedará 
sentenciado al rezago dando lugar a que otros capitalicen nuestro descuido . 

. ( Fig. , 4) 

.. 
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PREGUNTAS CORRES?ONDIENTES AL CURSO DE CIMENTACIONES 

1. Se requiere construir una pantalla impermeable a base de agua, cemento y bentonita. ¿Cuál 
será la dosificación en volúmenes de cada elemento por m3 'de mezcla? ' si' sus 
especificaciones indican.que el peso del cemento debe ser·el 10% del·peso del agua, el·· 
peso de la bentonita debe ser 1 O% el peso del agua, y las densidades absolutas relativas 
del cemento y la bentonita son 3.1 y 2.3 respectivamente. 

2. Proporcione las observaciones que considere importantes destacar del corte estratigráfico 
que se anexa, desde el punto de vista de ejecución de una cimentación. 

3. Enuncie la característica más Importante de Jos lodos bentoníticos, así como su aplicación. 

4. Describa el procedimiento constrJctivo y el equipo básico, explicando las bases para su 
selección, que se debe aplicar en una cimentación profunda a base de elementos colados 
in-situ, donde los estratos de suelos son cohesivos principalmente, con algunos intermedios 
de arena. · 

5. Explique el procedimiento constructivo que se debe utilizar para una cimentación profunda 
a base de elementos precolados. 

6. Seleccione el martinete adecuaco para hincar un pilote de concreto reforzado con longitud 
de 21 m y sección de 40 x 40 cm. Así mismo obtenga la capacidad de carga esperada·si la 
deformación permanente en las últimas celdas es de 1.5 mm. 

:t. . 
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RESPUESTAS CORRESPONDIENTES AL CURSO DE CIMENTACIONES. 

1.- DOSIFICACIÓN EN PESOS: Wc = Peso Cemento = 100 Kg 

Wb = Peso Bentonita = 100 Kg 

Ww = Peso Agua = 1,000 Kg 

Wt =Peso Total = 1,200 Kg 

OBTENCIÓN DE VOLÚMENES: Ws Ws 
Ss = Vs = 

Vs yw Ssyw 

100 Kg 

V se= Volumen Cemento = = 32.26 1 
(3.1) (1 Kg/1) 

100 Kg 
Vsb = Volumen Bentonita = = 43.48 1 

(2.3) (1 Kg/1) 

Vw = Volumen de Agua = 1,000.00 

Vt = Volumen Total = 1,075.74 

V se 32.26 1 

= x 100 = 3.00% ---+ 30.00 I/ m3 

Vt 1,075.74 1 

Vsb 43.48 1 
= 

Vt 1,075.74 1 
x 100 = 4.04% ---+ 40.40 1/ m3 

Vw 1,000.00 1 
= " 100 = 92.96%---+ 929.60 1/ m3 

Vt 1,075.74 1 

00 



• 

2.- SE TRATA DE UN SONDEO DE PENETRACIÓN ESTÁNDAR LLEVADO HASTA -30.00. 
m DE PROFUNDIDAD. EL NIVEL DE AGUAS FREÁTICAS SE DETECTO A - 3.00 m, 
QUEDANDO DE.BAJO DE ESTE 4.00 m DE MATERIAL LIMO-ARENOSO POR LO QUE· SI 
SE QUISIERA REALIZAR UNA EXCAVACIÓN A CIELO ABIERTO A - 5.00 m, ;EL 
BOMBEO SERIA EXCESIVO SI NO SE COLOCA UNA FRONTERA IMPERMEJ!:SLE EN EL 
PERÍMETRO DE LA EXCAVACIÓN, DEBIÉNDOLA LLEVAR APROXIMADAMENTE A -
12.00 m DE PROFUNDIDAD. 

ENTRE LOS -7.00m Y -11.00 m APARECE. UNA ARCILLA CON.UN CONTENIDO DE AGUA 
NATURAL QUE REBASA EL LIMITE LIQUIDO, POR LO QUE CUALQUIER ELEMENTO 
COLOCADO IN-SITU REQUERIRÁ DE UN ADEME A BASE DE LODOS BENTONÍTICOS 
PARA ESTABILIZAR LOS ESTRATOS SUPERIORES, Y OTRO ADEME METÁLICO 
PERDIDO PARA SOPORTAR LOS EMPUJES DEL CONCRETO EN ESTA ZONA, YA QUE EL 

. SUELO ES INCAPAZ DE HACERLO. 

PODRÍA ACEPTARSE COMO ESTRATO DE APOYO PARA UNA CIMENTACIÓN 
PROFUNDA EL UBICADO A LOS -20.00 m, ACLARANDO QUE SERÍA IMPOSIBLE · 
GARANTIZAR LA FABRICACIÓN DE CAMPANAS DEBIDO A QUE SE TRATA DE UN 
MATERIAL ARENO-LIMOSO BAJO AGUA, LO QUE NO GARANTIZA SU EST~ILIDAD Y 
POR LO TANTO SU CALIDAD EN EL DESPLANTE. .,. 

. ' 
LO MAS RECOMENDABLE EN ESTE TIPO DE SUELOS ES UTILIZAR PIL<t:ES CON 
SECCIÓN QUE SE HACER QUE LO MAS POSIBLE A LA CIRCUNFERENCIA, CON UNA 
PERFORACIÓN PREVIA QUE CIRCUNSCRIBA A LA SECCIÓN DEL ELEMENTO 
PRECOLADO. 

ES IMPORTANTE SEÑALAR QUE DEBIDO AL PROCEDIMIENTO CONSTRUCTIVO QUE SE 
UTILIZA EN EL HINCADO DE PILOTES, EL ESTRATO DE APOYO MEJORARÁ SU 
CAPACIDAD DE CARGA POR EL EFECTO DE LA ENERGÍA DINÁMICA APLICADA. 

EN EL SONDEO DE REFERENCIA SE HA CONSIDERADO COMO APOYO EL MATERIAL 
LOCALIZADO A -20.00 m DEBIDO A QUE LOS ESTRATOS INFERIORES SIGUIENTES 
TIENEN UNA RESISTENCIA A L "'ENETRACIÓN ESTÁNDAR PRÁCTICAMENTE 
CONSTANTE. 

. .. 
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3.- LAS CARACTERÍSTICAS MJ,s IMPORTANTES DE LOS LODOS BENTONÍTICOS SON 
LAS SIGUIENTES: 

DENSIDAD O PESO ESPECÍFICO, DE 1.03 A 1.15 

' VISCOSIDAD PLASTICA , DE 10 A 30 CENTIPOISES 

. VISCOSIDAD MARSH , DE 35 sag a 90 seg 

FILTRADO O ENJARRE , NOMA YOR DE 5 mm 

CONTENIDO DE ARENA, NO MAYOR DEL 3% 

. CONCENTRACIÓN O POTENCIAL OE HIDRÓGENO, DE 7 A 10 

AÑEJAMIENTO, DE 8 hrs A 24 hrs DE HIDRATACIÓN 

DOSIFICACIÓN- DEPENDE or.:r_ TIPO DE BENTONITA, DEL AGUA FREÁTICA Y DE LAS 
, CARACTERÍSTICAS QUE SE DESEEN TENGA EL LODO (DEL 3% AL 15% DE BENTONITA 

CON RESPECTO AL PESO DEl_ AGUA) 

RENDIMIENTO - CANTIDAD DE LODO QUE SE PUEDE PREPARAR CON UNA TONELADA 
DE BENTONITA, CON VISCOSID, .D MEDIA DE 15 CENTIPOISES 
LOS LODOS BENTONITICOS SEc'. UTILIZARÁN PARA ESTABILI?.AR PERFORACIONES O 
EXCAVACIONES EN SUBSUELOS ARENOSOS Y LIMOSOS CON CIERTA COMPASIDAD 
BAJO EL NIVEL DE AGUAS FREATICAS. EN OCASIONES SE UTILIZA COMO PANTALLA 
IMPERMEABLE. 

4. PARA EFECTUAR PERFORACIONES EN SUELOS COHESIVOS CON ALGUNAS CAPAS 
INTERMEDIAS DE ARENA, SE REQUIERE EL USO DE LODO BENTONÍTICO, CUYA 
DOSIFICACIÓN DEPENDERÁ DEL ESTADO DE LA ARENA Y DEL ESPESOR DE LOS 
ESTRATOS. EN CASO EN QUE LOS ESTRATOS DE ARENA ESTÉN SUELTOS CON UN 
ESPESOR CONSIDERABLE, LA PERFORACIÓN DEBERÁ ADEMARSE CON TUBOS 
METÁLICOS RECUPERABLES O PERDIDOS; SI LOS ESTRATOS ARENOSOS SON 
COMPACTOS, PODRÁ HACERSE USO DEL LODO BENTONÍTICO, SIEMPRE Y CUANDO 
E)<;ISTA MANTO FREÁTICO. 

LA SECUENCIA A SEGUIR PARA CIMENTACIUNES A BASE DE ELEMENTOS COLADOS JJ>J 
SITU ES LA SIGUIENTE: 

a) TRAZO Y LOCALIZACIÓN. 

b) COLOCACIÓN DE BROCAL EN LA PARTE SUPERIOR (DE 1.00 m A 3.00 m) 

e) PERFORACIÓN GARANTIZANDO LA PERFORACIÓN DE LAS PAREDES. 

d) LIMPIEZA DE LA PERFORACIÓN. 

• 
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e) INTRODUCCIÓN DEL REFUERZO CON SEPARADORES QUE GARANTICEN EL 
RECUBRIMIENTO (DE 10 cm A 15 cm). 

f) COLOCACIÓN DEL TUBO TREMIE. 

g) INTRODUCCIÓN DEL CONCRETO POR MEDIO DEL TUBO TREMIE, COLOCANDO UNA 
FRONTERA EN LA PRIMERA DESCARGA PARA EVITAR EL LAVADO O CLASIFICACIÓN DE 
LOS AGREGADOS. EN ESTA OPERACIÓN SE DEBE CUIDAR QUE EL EXTREMO INFERIOR 
DEL TUBO TREMIE QUEDE SUMERGIDO EN EL CONCRETO DURANTE TODO EL COLADO. 

h) RETIRO DEL TUBO TREMIE Y LAVADO DEL MISMO. 

SE RECOMIENDA EFECTUAR EL DESCORCHE DEL CONCRETO, O SEA RETIRAR 
APROXIMADAMENTE LOS 60 cm SUPERIORES DEL CONCRETO. 

EL EQUIPO BÁSICO ES EL SIGUIENTE: 

1) UNA PERFORADORA ROTATORIA MONTADA SOBRE NEUMÁTICOS Y ORUGAS; CÓN 
BARRETÓN DE LA SUFICIENTE !.ONGITUD PARA ALCANZAR EL DESPLANTE DESEADO, 
ASÍ COMO EL TORQUE REQUERIDO PARA EL TIPO DE SUELO Y DIÁMETRO 
ESPECIFICADO. . · ·' 

2) BOTES PARA ARENA Y/0 PARA ARCILLA CON SUS RESPECTIVAS BROCAS. 

3) BOTE DESAZOLVADOR. 

4) EQUIPO PARA DOSIFICACIÓN Y MANEJO DE LOS LODOS BENTONÍTICOS EN CASO DE 
SER NECESARIO. 

5) EQUIPO DE VIBROHINCADO PARA INTRODUCIR TUBOS METÁLICOS EN CASO DE SER 
NECESARIO. 

6) TUBO TREMIE. 

' 
5. EL PROCEDIMIENTO CONSTRUCTIVO PARA EL HINCADO DE ELEMENTOS PRECOLADOS 

FOS EL SIGUIENTE: 

a) UBICAR LA CAMA O CAMAS DE COLADO EN ZONAS ESTRATÉGICAS Y LO MÁS CERCA 
POSIBLE DE LOS PUNTOS DE HINCADO. EN CASO DE CONTAR CON ÁREA SUFICIENTE 
EN LA OBRA, LOS ELEMENTOS PRECOLADOS DEBERÁN SER TRANSPORTADOS.·DE LA 
PLANTA DE FABRICACIÓN A LA OElRA EN PLATAFORMAS. 

EL ANCHO DE LAS CAMAS DEBERÁ SER TAL QUE EL EQUIPO PUEDA HACER EL 
DESPEGUE DE LOS PILOTES DENTRO DE LAS TOLERANCIAS DE ESTABILIDAD .. 



b) CONTAR CON LOS MOLDES NECESARIOS SEGÚN LA GEOMETRÍA DEL PILOTE, 
COLOCANDO DESMOLDANTE PARA CONSERVARLOS. 

'e) COLOCAR EL· REFUERZO 0-E LOS PILOTES DE ACERO CON LAS ESPECIFICACIONES 
F'ROVISTO DE SILLETAS Y ASAS DE LEVANTE. EN CASO DE QUE LOS PILOTES 
CONSTEN DE DOS O MÁS TRAMOS, DEBERÁN COLOCARSE EN FORMA COLINEAL 
PROCURANDO QUE LAS PLACAS DE LAS JUNTAS COINCIDAN, FORMANDO 90° CON EL 
EJE LONGITUDINAL DEL ELEMENTO, PARA FACILITAR EL EMPATE DE LOS MISMOS EN 
EL PROCESG ut: HINCADO. 

d) DEPOSITAR EL CONCRETO EN UN SOLO FRENTE PARA LLEVAR EL CONTROL 0::: 
VIBRADO Y TERMINADO, PARA EVITAR JUNTAS FRÍAS. 

e) CUIDAR QUE EL CUIDADO DE LAS PIEZAS SE LLEVAN DENTRO DE LAS 
ESPECIFICACIONES, PARA PODER MANIOBRAR LAS PIEZAS CON EL ·55% DE LA fe DE 
DISEÑO 

f) ENTONGAR LOS PILOTES EN NO MÁS DE CINCO NIVELES, APOYADOS EN LOS 
PUNTOS EN QUE SE IGUALEN LOS MOMENTOS FLEXIONANTES QUE RESISTA LA 

; SECCIÓN, DEBIENDO CUIDAR QUE LOS APOYOS DE LOS DIFERENTES NIVELES ESTÉN 
· EN LA MISMA VERTICAL. 

··g) SI LOS SONDEOS DEL SUBSUELO ACUSAN ESTRATOS QUE PONGAN EN PELIGRO LA 
SANIDAD DEL PILOTE, DEBERÁ HACERSE UNA PERFORACIÓN PREVIA QUE 
CIRCUNSCRIBA A LA SECCIÓN DEL ELEMENTO CON EL EQUIPO ADECUADO, 
GARANTIZANDO LA ESTABILIDAD DE LA MISMA. 

h) EL MARTINETE A USAR DEBERÁ SER TAL QUE GENERE UNA ENERGÍA DE 0.50 kg-m 
POR CADA kg DE PILOTE, DANDO POR CONCLUIDO EL HINCADO AL ALCANZAR EL 
RECHAZO ESPECIFICADO (NO CONTINUAR EL HINCADO SI SE TIENE MENOS DE 1.00 cm 
DE PENETRACIÓN POR 10 GOLPES). 

6. OBTENCIÓN DEL PESO DEL PILOTE: 

Wp = 0.40 m x 0.40 m x 21.00 m x 2,400 kg 7 cm3 = 8,064.00 kg 

OBTENCIÓN DEL PESO DEL PISTÓN REQUERIDO: 

( 0.50 m) 
R = = 

( 2.50 m) 

( 0.50 m ) ( 8,064.00 kQ) 

( 2.50 m) 
= 1,612.80 kg 

• 



• 

• 

SE ELIGE EL MARTINETE COIIJ.ERCIAL QUE TENGA ELPESO DEL PISTÓN . MÁS 
CERCANO A 1,612.80 kg, QUE EN ESTE CASO ES EL MARTINETE DELMAG D-22, 
CUYO PESO DEL PISTÓN ES DE 2,200 kg. . 

... 
OBTENCIÓN DE LA CAPACIDAD DE CARGA ESPERADA CON UNA DEFORMACIÓN 
PERMANENTE DE 1.5 mm EN LAS ULTIMAS CAPAS: 

( R2 h) 
Rs =---------------

{ R + Wp ) ( s + f ) 

R = 2,200 kg 
h = 2.50 m 
Wp = 8,064 kg 
s = 1.50 mm 
f =e 1 = ( 0.3 mm/m) ( 21 m)= 6.30 mm 

Rs = 15"1, 138 kg. 
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