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FACUILTAD DE INGENIERIA UN.ANM
DIVISION DE EDUCACION CONTINUA

A LOS ASISTENTES A LOS CURSOS

Las autoridades de la Facultad de Ingenieria, por conducto del jefe de la

Division de Educacion Continua, otorgan una constancia de asistencia a

gquienes cumplan con los requisitos establecidos para cada curso.

El control de asistencia se llevara a cabo a través de la persona que le entregé
las notas. Las inasistencias serdn computadas por las autoridades de la
Divisién, con el fin de entregarle constancia solamente a los alumnos que

tengan un minimo de 80% de asistencias.

Pedimos a los asistentes recoger su constancia el dia de la clausura. Estas se
retendran po} ol periodo de‘ilry afio, pasado este tiempo la DECFl no se hara

responsable de este documento. . ,
Cor ) ‘ii " . :\.‘ .

Se recomlanda a los asmtontes particlpar actlvamente con sus ideas y
experiencias, pues los cursos que ofrece la Divnslén estan ‘planeados para que
los profesoras expongan una  tesis, pero sobre todo, parar,que coordinen las
opiniones de todos Ios interesados, constituyendo verdadsros seminarios.

Es ﬁuy imporiante c'|ue‘ todos los asistentes llenen ,y"antregltlen su hoja de
inscripcién al inicio del curso, informacién que servira para-integrar un

directorio de asistentes, que se entregara oportunamente.

Con el objeto de mejorar los servicios que la Divisién de Educacién Continua
ofrece, al final del curso "deberan entregar la evaluacién a través de un

cuestionario disefiado para emitir juicios anénimos.

Se recomienda llenar dicha evaluacién conforme los profesores impartan sus
clases, a efecto de no llenar en la dltima sesion las evaluaciones y con esto

sean mas fohacientes sus apreciaciones,

_Atentamente
Division de Educacién Continua.
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INTRODUCCION

La presente publicacion 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 se han publicado durante los Ultimos cuarenta anos. El tratamiento de los temas no
es exhaustivo ni pormenorizado. sino mas bien de tipo conceptual, ya gue el objetivo es orientar
al lector no especializado o con limitada experiencia en |2 interpretacion de la nommas del
Reglamento de Construcciones por lo que se refiere disefc y construccion de cimentaciones
en el Distrito Federal.

Las caracteristicas mecanicas de los depositos lacustres del Valle, el fendmeno del
hundimiento del terreno debido a la explotacion de acuiferos del subsuelo y la sismicidad local
inducida por perturbaciones teluricas en la vecindad o gran distancia de la Cuidad, son tres
factores que influyen significativamente en el diseno de las estructuras y sus correspondientes
cimentaciones. Ademas, son determinantes los procedimientos constructivos aplicables a
excavaciones profundas asi como el hincado de pilotes en las zonas 1l y 1l ' que contienen
estratos de usos blandos, arcillosos y limosos separados por capas de espesor variable.

Se incluyen notas estrechamente vinculadas a topicos de Reglamento y otras relativas al
ambiente geotécrnico que prevalece en el Valie de México, Las ultimas hubieran podido ser
descartadas, refinéndolas a las publicaciones onginales. Ejemplos de elio son: ia descripcién
del hundimiento de la Cuidad, la prueba de carga en una zapata, la extraccion de piiotes para
medir adherencia y su evolucion posternior, los efectos de cargas prehistéricas, etc. Por razones
de conectividad se han insenado resumenes de tales temas informativos.

Esta edicion preliminar de notas sobre el disefio y construcciéon de cimentaciones en et Distrito
Federal es un pnmer intento que, sin duda, sera mejorado y ennguecido paulatinamente con la
colaporacion y expernencia de los profesionales involucrados en el desarrolio fisico de la
Cuidad

'En el texto se usaran incistiniamente cOmMo términos equivalentes: Zona | = Zona de las Lomas: Zona
iI=Zona de Transicion, y Zona lli=Zona del Lago o Lacustre.
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Fig 1 Configuracion dela Ciudad de Mexico en 1891
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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 cuestion. cabe
preguntar: ;Cual es el objetivo de tal requerimiento? Hay que empezar por senalar que en el
area del Distrito Federal, parte integrante del Valle de México, las caracteristicas estratigraficas
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 aita, hasta zonas ubicadas en el fondo de los antiguos lagos?,
donde se encuentran estratos de suelos arcillosos y limosos muy compresibles y de baja
resistencia al corte , asi como pequefios valles en las sierras de Guadalupe y Las Cruces
tapizados por depositos edlicos de arena mediana a fina en estado suelto. Si a tan diversa
condicién natural se agregan las alteraciones producidas por el hombre (sobrecargas, minado,
explotacion de acuiferos), es obvio concluir que ia disposicion reglamentaria no se resuelve con
el simple examen de las construcciones que rodean el predio. Los casos que se mencionan a
continuacién dan una idea de ia extension de las averiguaciones necesarias para conocer los
factores ‘que pueden condicionar el disefic de la cimentacién del nuevo inmueble y explicar, en
su caso, el compontamiento inesperado de! mismo después de terminada la construccion.

SOBRECARGAS ARQUEOLOGICAS.

Al instalarse los aztecas en el Valle de México, previo acuerdo con los reyes de Texcoco,
Coyoacan y Atzcapotzalco, ocuparon el area inundable del lago de Texcoco; podian ademas
tener acceso a tiema:firme por caminos bien definidos hacia canteras y bosque como fuentes
de materiales para la construccion. Después de un lapso en que las edificaciones eran ligeras y
adaptadas al ambiente lacustre, fueron los aztecas creando zonas libres de inundacién
mediante rellenos artificiales, principaimente constituidos por fragmentos de roca, gravas y
arenas. Debido a l1a baja resistencia de los suelos en el fondo del lago, tuvieron que recurrir al
uso de enramadas entre capas de relleno®, con objeto de-evitar su penetracion y la falla local
del terreno. De este modo y a través de la consolidacion de las arcillas lacustres, fueron
construyendo una extensa plataforma que cubri6é toda el area ocupada por la antigua capital de
los aztecas, Tenochtitian. De acuerdo a exploraciones recientes, los espesores del relleno
variaron de 2 a 10 m con maximos en la zona ocupada por el centro religioso,
aproximadamente localizado en lo que ahora es el Z6calo de la Ciudad de México. La urbe
azteca se extendia hacia el poniente ocupando los terrenos de la colonia Tlatelolco, donde
quedé emplazada la hoy denominada Plaza de las Tres Culturas (azteca, hispanica y
modema). Los limites de esta zona de la Ciudad, sobrecargada fuertemente por los rellenos
argueoldgicos, no son bien conocidos; por ejemplo, se sabe que uno de los accesos principales
a la sede de los aztecas coincide con la calle de Tacuba; este camino fue construido también
previo relleno del fondo lacustre, y por tal razén era a principios de siglo una franja hundida .
sobre la que el Ing. Roberto Gayol localizo el colector central de la Ciudad.

?Lagos de Texcoco, Xochimilco y Chalco.
*Version antigua de lo que hoy se conoce como “tierra armada”.




SOBRECARGAS HISTORICAS.

Como es sabido, el periodo inicial de la conquista hispanica se caracterizdé por destruir los
principaies centros religiosos y civicos de las culturas indigenas, con la consiguiente alteracion
de las sobrecargas sobre el terreno (descargas e invasion de nuevas area), lo que fue un
cambio significativo en el caso de ia Ciudad de México desde el punto de vista geotécnico. Los
constructores espafioles del siglo XVI importaron técnicas diferentes. y extendieron las
edificaciones fuera de la zona ocupada por Tenochtitlan, conformandose asi 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
mamposteria sobre estaciones y las viviendas menores sobres zapatas corridas fabricadas con
materiales pétreos y mortero de cal. En la figura 1 se muestra la nivelacion de la Ciudad hacia
1982, en ella se indica los limites de la antigua Traza. Los efectos de las construcciones, a
juzgar por las diferencias de nivel, son tenues; sin embargo, alrededor de 12 Catedral existia
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 limites sefalados en la figura 1, la densidad de la edificacion era muy baja y
constituida por viviendas de uno a dos pisos, 0 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 construccidon es muy uniforme (dos a tres niveles) y la poblacién se
incrementa de 500 000 a 1.2 millones de habitantes {tasa de crecimiento de 23 000 hab/ario);
los servicios de abastecimiento de agua y drenaje funcionaban de acuerdo con lo previsto por
el disefio de ambas redes construidas entre 1800 y 1910. A partir de los anos treinta (fig. 2) la
pobtacion aumenta a razdn de 55 000 hab/afio; esta tasa de crecimiento se duplica de 1960 a
la fecha. Desde 1940 y en la parte céntrica de la Ciudad, se inicia el desarrolio vertical de
inmuebles y es necesario ampliar la provisién de agua potable con redes locales abastecidas
por pozos perforados en el area urbana. Ambos factores influyen notablemente en el disefio de
las cimentaciones, como se vera en capitulos posteriores,

IMPLICACIONES DE LA HISTORIA DE CARGAS.

Debido a las caracteristicas del subsuelo de la Ciudad, el efecto de construcciones antig'uas
suele ser relevante en el disefic de los nuevos inmuebles. Muchos casos de mal
comportamiento de la cimentacidon 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: ia Biblioteca Nacional* construida sobre uno
de los caminos de acceso a Tenochtitlan® , y que a causa de! hundimiento de la Ciudad fue

“ Antigua Igiesia de San Agustin.
® Camino azteca que se prolonga hasta Tletelolco.
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en la misma direccion. Lar 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 del problema en cuanto
a mediciones de hundimiento, piezometria y agrietamientos, informacién indispensable para el
disefio de las cimentaciones en la zona lacustre de la Ciudad.

CONSTRUCCIONES VECINAS.

Dado el anteproyecto de una nueva obra se impone la inspeccion meticulosa del predio en que
se va a construir y de 1as edificaciones aledanas. no basta un examen ocular de los inmuebles
colindantes; es necesario averiguar el tipo de cimentacién y estructura de los mismos, de ser
posible obtener planos generaies 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 sitio es importante, ya que sus resultados pueden condicionar
el disefio de la cimentacion del nuevo inmueble, no solo para reservar su buen comportamiento
sino, ademas, evitar trastornos colindantes. en la figura 4 se presenta la nivelacién de un
edificio cimentado sobre piiotes de madera hincados hasta ia capa dura; las deformaciones por
emersion de estas estructuras fueron tales que ocasionaron serios dafios a varias
construcciones vecinas. Cabe preguntarse: ;Con que tipo de cimentacion se debe disefiar los
futuros inmuebles adyacentes al apoyado en pilotes de punta? nétese que la emersion de este
uitimo es consecuencia del hundimiento provocado por la explotacion de los acuiferos del
subsuelo.

Una de las causas significativas de destruccion durante los sismos de septiembre de 1985, fue
el chogque entre inmuebles colindantes, no obstante que .el regilamento en vigor establece el
resquicio de separacion. Es frecuente que, aunque se respete esta prevision, dos
construcciones adyacentes se acerquen y hasta se apoyen en los niveles superiores debido a
asentamiento diferencial de las respectivas cimentaciones. Por efecto de la accidn sismica, es
muy probable que tales edificaciones sufran dafio 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 nuamero de inmuebles colindantes sufrieron roturas impresionantes en
columnas, trabes y muros.

CONCLUSION.

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,
constituyen una labor compleja y delicada por sus implicaciones en el disefio y la construccion
de la subestructura en que se apoyara el nueve inmueble.
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seriamente afectada por asentimientos diferenciales en la dltimas décadas; otro caso es el
moderno edificio de !a Secretaria de Relaciones Exteriores, ubicado en la vecindad de terrenos
de Tlatelolco rellenado por los aztecas, y que desde la etapa constructiva comenzé a
desplomarse hacia la esquina sudoeste; finalmente, cabe recordar la situacion creada a una de
las instalaciones del Centro Medico (1950), que fue necesario localizar en el predio destinado
anteriormente al Hospital SOP, donde se habia colado la subestructura de concreto e hincado
en pilotes de madera hasta la capa dura. Una condicién similar a la de este ultimo ejemplo
puede presentarse en los lotes ocupados por los edificios que sufrieron colapso o dafio grave
durante los sismos de septiembre de 1985 y fueron demolidos.

TERRENOS MINADOS.

Al extenderse la mancha urbana hacia los lomenos situados al poniente de la Ciudad, se
ocuparon terrenos con edificaciones cada vez mas importantes, bajo los que existen minas que
desde ta época colonial se venian explotando para obtener ia arena requerida por ia
construccion. Estas minas fueron abandonadas en las primeras décadas del presente sigio y
sustituida por excavaciones a cielo abierto. Sin mantenimiento de ademes y columnas, tales
socavaciones subterraneas se han ido derrumbando y los accesos a las minas obstruyéndose
por acumulaciones de escombro; al presente es dificil localizar las entradas a estas minas, y de
logrario, es casi-imposible definir procedimientos topograficos su desarrolloc en planta. Esta
situacion creada por el hombre suele demandar tratamientos especiales del subsuelo
(inyecciones, rellenos compactados, cimentaciones profundas, etc.) y en ciertos casos, hasta
el abandono del predio por incosteabilidad.

EXPLOTACION DE LOS ACUIFEROS DEL SUBSUELO.

Como se indico en el inciso anterior, a partir de 1930 se intensifica la extraccion de agua
mediante bombeo en pozos municipales localizados dentro del area urbana, para suplir las
imitaciones del acueducto de Xochimilco construido a principios del siglo. Esta explotacién
genero hundimientos en ios dominios del lago de Texcoco asi como agrietamientos en varios
sitios de ia Ciudad, no solo en o gque era el fondo de dicho lago sino también en terrenos firmes
de los lomenos ubicados al poniente. Del hundimiento se conocen suficiente precisién la causa
y los efectos, mientras que de ios agrietamientos en el fondo lacustre y en la Zona de las
Lomas se han propuesto mecanismos tedricos aun sujetos a comprobacién mediante
cbservaciones de campo.

El probiema que enfrenta el especialista en geotécnia cuando tiene que investigar la evolucién
del hundimiento y el potencial de agrietamiento en determinado predio, es ia carencia de ddtos.
Estos se empezaron a registrar a partir de.1938, primero-por.la Direccién de Geografia;
después estuvieron a cargo de la Comision Hidrolégica de la Cuenca del Valle de México, SRH,
y en época reciente, de la Comision de Aguas del Valle, SARH; son bastante completas las
nivelaciones de la Comision Hidrologica en el periodo 1953-1968, y mas espaciadas y erraticas
las reahizadas por la Comisidn de Aguas en la: dltima década, ademas, en este ultimo lapso
ocurre una rapida expansion de la zona urbana hacia el sur ocupando terrenos virgenes de los
lagos Texcoco, Xochimilco y Chalco, asi como el desplazamiento de la explotacion de acuiferos



REGLAMENTO DE CONSTRUCCION Y ESTUDIOS DE MECANICA DE
SUELOS.

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

1) el incremento de la poblacién, principal promotor del desarrollo vertica! en el area céntrica
de la Ciudad

2) la mecanica de suelos y su aplicacidén al disefio de cimentaciones

3) los sismos y los estudios sobre sus efectos en las construcciones.

Se tratara a continuacién de proporcionar brevemente el contenido de las disposiciones
reglamentarias emitidas por la autoridad del DF en relacion con el disefo y construccion 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 promuigados después de los
sismos que asolaron a la ciudad en los meses de julio y septiembre de dichos afios,
respectivamente.

El reglamento de 1942 establecia que la capacidad de carga admisible del terreno en el area
antigua de la ciudad era de 5 ton/m? , y de 3 ton/m2 en las zonas que no habian sido sometidas
"a cargas previa. Esta especificacion era aceptable tanto para dimensionar zapatas como para
losas de cimentacion, sin restricciones en cuanto a la superficie total de contacto subestructura

- suelo. Los edificios mas pesados se podian apoyar sobre pilotes hincados hasta la capa dura, -

y era comun en esa época usar pilotes de madera formados por postes de 20cmyde 8a 10m
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
recepcion de pilotes. La solicitacion debida a sismo se representa con la fuerza horizontal igual
al producto del un coeficientes sismico por el peso del edificio arriba del nivel considerado.
Salvo para los edificios de tipo | y I, el coeficiente sismico aplicable a hoteles, viviendas,
despachos, plantas industriales, etc. (tipo Ill) era de 0.025.

Ei sismo del 28 de julio de 1957, ocasiond el derrumbe de varios edificios y dafios graves a
buen numero de construcciones de la ciudad, poniendo en evidencia lo inadecuado de las
normas vigentes en este campo de a ingenieria. consecuentemente se elabord el reglamento
de emergencia promulgado el 18 de diciembre del mismo afno, que impuso nuevos criterios
para verificar la estabiidad dinamica de las edificaciones de altura menor de 45 m, y para
reforzar y reparar las existentes danadas por el sismo. Atendiendo a la estratigrafia y las
propiedades mecanicas del subsuelo, se dividio el area urbana en tres zonas: fondo del lago,
transicion y lomas; se clasificaron los edificios por su uso y caracteristicas estructurales en
grupos y clase; ademas se establecieron requerimientos especificos sobre el disefio de las
cimentaciones, todo elio denvado de las nuevas normas de ingenieria sismica.

Por otra parte, en la década 1946-1956 se venias realizando estudios de mecanica de suelos
que :

11



1) ampliaban el conocimiento del subsuelo de la ciudad (estratigrafia 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

cimentacion.

Estos estudios eran promovidos por la Comisién Impulsora y Coordinadora de la Investigacion
Cientifica, SEP y se realizaban en los iaboratorios de Ingenieros Civiles Asociados, S. A de
C.V.. posteriormente, con-el patrocinio del Instituto Nacional de investigacion Cientifica se le
sumaron los trabajos de nivelacion y piezometria a cargo de la Comision Hidroldgica de la
Cuenca del Valle de México; y por ultimo, en el Instituto de Ingenieria, UNAM, se revisaron,
ordenaron y analizaron tales estudios y se publicaron con el titulo de "E! subsuelo de la ciudad
de México" ademas, el Dr. Leonardo Zeevaert, trabajando en forma independiente, contribuia
con varias publicaciones relativas al tema, las que se citan al final del texto. Otra fuente
importante de informacion es la serie de memorias sobre reuniones nacionales y simposios
organizados por la Sociedad Mexicana de Mecanica de Suelos.

Los estudios 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 diaro oficial de diciembre 14, 1976. Finalmente, a
consecuencia de los perjuicios catastroficos producidos por el terremoto de septiembre de
1985, se elabor6 un reglamento de emergencia con el principal objetivo de reparar las
construcciones afectadas por el dafio estructural grave y proyectar los nuevos inmuebles, en
tanto se revisan las normas de 1976 .

12
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NORMAS TECNICAS COMPLEMENTARIAS
PARA DISERO Y CONSTRUCCION DE CIMENTACIONES

1. INTRODUCCION

Las presentes normas tienen por objeto fijar criterios

y métodos de disefio y construccion de cimentaciones que .

permitan cumplir los requisitos definidos en el Capitu-
lo VII1 de! Titulo Sexto del Reglamento de Construccio-
nes para el Distrito Federal. El uso de criterios 0 métodos
difercntes de los que aqui se-presentan requerira ls apro-
bacién del Departamento del Distrito Federal.

2. INVESTIGACION DEL SUBSUELQO
2.1 Reconocimiento del sitio

En la Fig. 1 se muestran las porciones del Distrito Fe-
deral cuyo subsuelo se conoce aproximadamente en cuan-
to & la zonificacion definida en el articulo 219 del Re
glamento. En caso de discrepancia entre el mapa y los
resultados de exploraciones directas del subsuelo se adop-
terin estos Gltimos para los fines de dicho articulo,

En la porcion de Ja :onal,,'l no cubierta por derrsmes
basalticos, los estudios se 'mi'éiarén cOn un reconocimitn.
to detallado del lugar donde se localice el predio, asi
como de las barrancas, cafindas o cortes cercanos al mis-
mo, para investigar la existencia de bocas de antiguas
minas o dec capas de arena, grava y materiales pumiticos
que hubieran podido ser objeto de explotacion subterra-
nea en ol pasado. El reconocimiento debera complemen-
tarse con los dates que proporcionen habitantes del lugar
y la observacion del comportamicato dd terrene y de las
construcciones existentes asi como el analisis de fotogra-
fias aéreas antiguas. Se determinari en particular si el
predio fue usado en el pasado como depésito de desechos
o fue niveledo con rellenos colccados sin compactacion.
Se prestara asimismo atencion a la poeibilidad de que el
suelo natural esté constituido por depositos de arens en
estado suelto o por materiales finos cuya estructura sea
inestable en presencia de agua o bajo carga. En los suelos
firmes sc buscarin evidencias de grietas que pudieran
dar lugar 8 inestabilidad del suclo de cimentacion, prin-
cipalmente, en laderas abruptas. Se prestara también sten-
cion a la posibilidad de erosién diferencial en taludes o
cortes debida a variaciones del grado de cimentaciéon
de los materiales que los constituyen. En las zones de
derrames basilticos, ademas de localizar los materiales
volcinicos clasticos sueltos y las grietas superficialea que
suclen estar asociados a estas formaciones, se buscaran
evidencias de oquedades subterréness de grandes dimen-
siones dentro de la lava. Se tomari en cuenta que, en

ciertas areas dcl Distrito Federal, los derrames basilticos
yacen sobre materiales arcillosos compresibles,

En la zona II la exploracion del subsuelo se planeari
tomando en cuenta que suele haber irregularidades en
el contacto entre diversas forinaciones esi como varis-
ciones imporlantes en el espesor dc sucios compresibles.

En las zonas II y III, ademis de obtener datos com-
pletos sobre las construcciones vecinas existentes, se revi-
sard, como lo especifica el Arliculo 220, la historia de
carges soporizdas previamente por el suelo del predio y
areas circundantes. Se buscarin evidencias de rellencs
superficiales recientes o antiguos. Por otra parte, se in-
vestipard & existen antecedentes de grietas profundas en
el predio o de cimentaciones que hayan sido abandonadas
al demoler construcciones anteriores.

22 Exploraciones .

Las investigaciones minimas del subsuelo a r;llmr
para cumplimiento del Articule 220 del Reglamento serin
jas que se indican en la Tabla 1. No cbstante, la obeer.

vancia del nimero y tipo de investigaciones indicadas en 3,

este tabla no liberard al responsable de la obra de In
obligacion de realizar todos los estudios adicionalés nece-
sarios para definir adecuadamente las condiciones del

‘subsuelo. Las investigaciones requeridas en el caso de

problemas especiales serin generalmente muy superiores
a las indicadas en la Tabla I.

Para la aplicacion de la Tabla I, se tomara en cuenta
lo siguiente:

a) Se cnterfderd por peso unitario medio de una es-
tructura la suma de la carga muerta y de la
carga viva con intensidad media al nivel de apoyo
de la subestructura, dividida entre el irea do la
proyeccion en planta de dichs subestructurs. En
edificios formados por cuerpos con estructuras
desligadas, cads cucrpo debera considerarse se-
paradamente.

b) E! nimero minima de exploraciones a realizar
(pozos & cielo abierto o sondeos segim lo espe-
cifica la Tabla 1) seri de uno por cada 80 m o
fraccion del perimetro o envolvente de minima
extension de la superficie cubierta po; la oons-
truccién en las zonas I y II, y de una por cada
120 m o fraccién de dicho perimetro en la zons
I11. La profundidad de las exploraciones dependerk
del tipo de cimentacién y de las condiclones del

- 13
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subsuelo pero no sera inferior a dos metros bajo
el nivel de desplante, sslvo si sc encuentra roca
pana y libre de accidentes geologicos o irregula-
ridedes a profundidad menor. Los sondeos que se
realicen con ¢l propésito de explorar el espesor
de los materiales compresibles en las zonas I y
1II deberin, ademas, penelrg'r ¢l estrato incom-

. presible y, en su caso, las capas compresibles

subyacentes si se pretende apoyar pilotes o pilas
en dicho estrato.

Los procedimientos para localizar galerias de mi-
nas y otras oguedades deberin ser directos, cs
decir basados en observaciones y mediciones en
las cavidades o en sondeos. Lus métodos indirectos
solamenle s¢ cmplearin como apoyo de las inves-
tigaciones dircctas.

Los sondcos a realizar podrin ser de los tipos

indicados a continuacion:

— Sondeos con recuperacion continua de mues-
tras alteradas mediante la bherramienta de pe-
netracién estindar. Serviran para evaluar la
consistencia o capacidad de los materiales su-
perficiales dc la Zona 1 y de los estratos resis-
tentes de las Zonas I1 y 1Il. También se em-
plearan en las arcillas blandas de las zonas
Il y 11l con objeto de obtener un perfil con-
tinuo del contenido de agua. No sera aceptable
realizar pruebas mecanicas usando especimenes
obicnidos en dichos sondeos,

— Sondeos mixtos con recuperacién alternada de
muestras inalteradas y alteradas en las zonas
11 y Iil. Solo las primeras seran aceptables
para detcrminar propiedades mecanicas. Las
profundidades de muestreo inalterado se defi-
nirin 8 partir de perfiles de contenido de
agua, determinados previamente mediante son-
deos con recuperacion de muestras alieradas,
o bien con los dc resistencias dc punta obte-
nidos con sondcos dc penetracion de cono.

Sondcos de verificacion estratigrafica, sin re-
cuperacion de ruestras, recurriendo a la pe-
_netraciéon de un cono mecanico o eléctrico u
otro dispositivo similar con objeto de extender
los resultados del estudio a un area mayor.

Sondeos con equipo rotatorio y muestreadores
de barril. Se usarén en los materiales firmes y
rocas de la Zona | a fin de recuperar nicleos
para clasificacion y para emsayes mecinicos,

——

siempre que ¢l diametro de los mismos ses su-
ficiente.

— Sondeos de percusién o con equipo triconico.
Seran acepiables para identificar tipos de ma-
terial o descubrir oquedades.

23 Determinacion de propiedades

Las propiedades indice reicvantes de las muestras al-

“teradas e inalleradas se determinaran siguiendo procedi-

mientos generalmente aceplados pars este tipo de prue
bas. El numero de ensayes rcalizades debera ser suficients
para poder clasificar con precision el suclo dec cada
estrato. En materiales arcillosos s¢ haran por iec menas
tres determinaciones de contenide de agua por cada
metro de exploracion y en cada estrato individual idea-
tificable.

Laaipropiedades mecinicas (resistencia y deformabili.

" dad al esfuerzo cortante y compresibilidad) ¢ bidraulicas

(permesbilidad) de los suelos se determinaran, en su caso,
mediante procedimientos aceptados de laboratorio o cam-
po. Las muestras de materiales cohesivos ensayadas serin
siempre de tipo inalterado. Para dcterminar la compre-
sibilidad, s¢ recurrira a pruchas de consclidacion unid”
megpsional y para la resistencia al esfuerzo cortante, a la
pruebas que mejor representen las condiciones de drenaje
y variacion de cargas que se desea evaluar. Cuando se
requiera, las pruebas se conducirin.de mode que permi-
tan determinar la influencia de le saturacion, de las car-
gas ciclicas y de otros factores significativos sobre las pro-
piedades mecanicas estiticas y dinamicas de los materiales
ensayados, Se realizarin por lo menos dos series de prue-
bas de resistencia y de consolidacion en cada estrato iden-
tificado dc interés pars ¢l analisis de la estabilidad o de

los movimientos de la counstruccién.

Sera aceplable la eslimacidn de propiedades mecinicas
basadas en los resultados de penetracion de cono, velets,
o algin otro ensaye de campo, si sus resultados se han
corrclacionado confiablemente con los de prucbas conven-
cionales para los suclos de que se trate.

A fin de especificar y controlar la compactacién de los
maleriales cohesivos empleados ¢n relienos, se recurvird
a la prueba Proctor estandar. En el caso de materisles
compactados con equipo muy pesado, se recurrira & la
prucba Proctor modificada o a otra prueba egquivalente.
La especificacién y control de compactacién de mate-
riales no cohesivos se basarin en ol concepto de comr™
cidad relativa.

14
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Fig. L Zonificacién Geotbenics de la Cludad de México.
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24 Invesigacion del hundimienio regivnal

A menos que existan datos publicados suficientes res-
pecto al fendmeno de hundimiento en el drea de interés,
en edificaciones de los grupos A y B, (vésse Art, 174,
Cap. I, Titulo Sexto)} ests investigacion deberd haceme
por observacién directa mediante piezometros y bancos
de nivel colocados con suficiente anticipacién a] inicio de
la obra, a diferentes profundidades y hasta los estratos
profundos.

TABLA 1

REQUISITOS MINIMOS
PARA LA INVESTIGACION DEL SUBSUELO

A. CONSTRUCCIONES LIGERAS O MEDIANAS DE
POCA EXTENSION Y CON EXCAVACIONES SO-

MERAS -

Son de esta categoria las edificaciones que cumplen los
siguientes tres requisitos:

Peso unitario medio de la estructura w < 5 t/m?

Perimetro de la construccion P <80 men las Zonas

Ivlloe

P_(_lEOmcnlaZona

m

Profundidad de desplante D¢ <25 m

ZIONA |

1. Deteccién por procedimicntos directos, eventual-
mente apoyados cn métodos indirectos, de relienocs sueltos,
galerias de minas, grietas y olras oquedades.

2. Pozos a cielo abierto para determinar Ja estrati-
grafia y propiedades de los materiales y definis la profun-
didad de desplente. -

3. En caso de considerarse en ¢l diseiio del cimiento
un incremento neto de presion mayor de 8 t/m?, el valor

e e ———

recomendado deberi justificarse a partir de resultados
de las pruebas de laboratorio o de campo reglizades, . -

ZONA 1T

1. Inspeccién superficial detalisda después de limpie-
2a y despalme del predio para deteccion de rellenos sud-
tos y grictas.

2. Poxos a cielo abierto o sondeos para determinar
Ia estratigrafia y propiedades indice de los materiales del
subsuelo y definir la profundidad de desplante.

3. En caso de considernrse en el disedo del cimiento
un incremento neto de presion mayor de 5 t/m?, bajo
zapatas o de 2 t/m? bajo cimentacion a base de Josa con-
tinua, el valor recomendado dcherd justificarse a partir
de resultados de las pruebas de laboratorio .o de campo-
realizadas.

ZONA 1l

1. Iospeccion superficial detallada para deteoci
rellenos sueltos y grietas.

2. Pozos a citlo abierto complementados con explors-
cion mas profunda para deicrminar la estratigrafia y
propiedades de los msteriales y definir la profundidad de

desplante,

3. En caso de considerarsc en el disefio dd cin ™ o
un incremento neto de presién mayor de 4 t/m® bajo na-
patas o de 1.5 t/m? bajo cimeniaciones & base de |
general, el valor recomendado debera justificarse a partir
de resuitados de las prucbas de laborstorio o de campe
realizadas. :

B. CONSTRUCCIONES PESADAS, EXTENSAS ©
CON EXCAVACIONES PROFUNDAS

~

Son de ests categoria las edifjeaciones que o
menos una de las siguientes caracterfaticas: ="
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Peso unitario medio de la estructura w > 5t/m?

Perimetro de la construccion P> 80 m en las Zonas
Iyllo

P>120 m en la Zona
11}

Profundidad de desplante D; > 25 m

ZONA |

1. Detcecion, por procedimientos directos, eventual-
mente apoyados en mélodos indirectos, de reliencs suel-
tos, galerias de minas, grietas y otras oguedades.

2. Sondeos o pozoe profundos a cielo abierto para
determinar la estratigrafia y propiedades de Jos materia-
les y definir s profundidad de desplante. La profundidad
de la exploracion con-respecto &) nivel dc desplante sesa
al menos igual al ancho en planta del elemento de cimzn-
tacion, pero debera abarcar todos los estratos sueltos o

compresibles que puedan afectar el comportamiento de Ja

cimeqxacién del edificio, -

ZONA It

1. Inspeccion superficial detaliade después de limpie-
3a y despalme del predio para deteccién de rellencs suel-
108 y grictas.

2. Sondeos con recuperacion de muestras inalteradas
pars determinar ls estratigrafia y propiedades indice y
mecénicas de los materiales del subsuelo y definir la pro-
fundidad de desplante. Los sondeos permitirin obtener
ua perfil estratigrifico continyo con la clasificacién de
los materisles encontrados y su contenido de agua, Ade-
mis, s¢ obtendrin muestrss inalteradas de los estrates
que puedan afectar el comportamiento de Ia cimentacién.
Los sondeos deberin reslisarse en nimero suficiente para
verificar si el subsuclo def predio c» homogéneo o definir
sus variaciones dentro del dres estudiada,

—— ——

3. En caso de cimentaciones profundas, investigucion
de la tendencis de los movimientos del subsuelo debidos
& consolidacion regional y determinacién de laa condicio-
nes de presién del agua en el subsuelo, incluyendo detec-
cién de mantoe acuiferos colgados arriba del nivel maxi-
o de excavecion.

ZONA 1T

1. Inspeccion superficial detallada para deteccion de
rellence sueltos y grietas,

2. Sondeos pars detcrminar la estratigrafia y propie-
dades indice y mecanicas de los materiales y definir la
profundidad de desplantz. Los sondeos permititan obtener
un perfil estratigrifico continuo con la clasificacion de
los matcriales encontrados y su contenido de agua. Ade
mas, se obtendrén muestras inalteradas ‘de todos los es-
tratos que puedan sfectar ¢l comportamiento-de la cimen-
tacion. Los sondcos deberan realizarse en nimers sufi-
ciente para verificar la homopgencidad del subsuelo, en e
predio o definir sus variaciones dentro del ares estudiada. .

3. En caso de cimentaciones profundas, investigacion
de la tendencia de los movimientos del subsuelo debidos
a consolidacion regional y determinacién de las condicio-
nes de presion del agua en el subsuelo.
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DISENO DE CIMENTACIONES

ARTICULOQ217.-Eneste Capitulo se disponen los requisitos
minimos para cl disefio y edificacion de cimentaciones, Requi-
siosadicionalesrelativos alos melodos de disenoy edificacion
y a cieros tipos especificos de cimentacion se¢ fijaran en las
Normas Tecnicas Complementanas de este Reglamento.

ARTICULO 218.- Toda edificacion se soporuara por medio
de una cimentacion apropiada.

Lasedificacic: s no podranen ningun caso desplaniarse sobre
lierrd vegetar .uelos o relienos sueltos o desechos. Solo sen
aceptable cimentarsobre tereno natural competente orelienos
aruficiales que no incluyan matenaies degradabies ¥y hayan
sido adecuadamente compaciados.

Elsuciode cimentacion deberi protegerse contra detenioro por
Inlempensmo, arrastre por flujo de aguas superiiciales o subte-

rraneas y secado local por la operacion de calderas o equipos

ARTICULQ219.- Para fines deeste Titulo, el Distrito Fedenal
se divide en tres zonas con las siguientes caracteristicas gene-
rales;

Zona 1. Lomas, formadas por rocas o suclos gencralmente
firmes que fueron depositados fuera del ambiente lacustre,
peroenlos que pueden existir, superficiaimente ¢ intercalados,
deposilos arenosos en estado suelto o cohesivos relativamente
blandos. En esta Zona, es frecuente |a presencia de oquedades
en rocas y de cavemas y tineles excavados en suclos para
explowar minas de arena;

Zona II. Transicion. :n la que los depdsitos profundos se

encucniran a 20 m. de profundidad, o menos, ¥y que estd
constituida predominantemente por estratos arencsos y
limoarenosos intercalados con capas de arcilla lacustre; e)

cspesor de estas es vanable entre decenas de centimetros y

pocos meirus, y

" Zona I Lacustre, integrada por potentes depositos de arcilla
altamente compresible, separados por capas arenosas con

contenido diversode limo o arcilla. Estas capasarenosassonde
consistencia firme a muy dura y de espesores variables de
cenumelros a varios metros. Los depositos lacusires suclen
eslar cubienos superficialmente por sucios aluviales y relle-
nos artificiales; el espesor de este conjunto pueds ser superior
a50m,

La zona a que corresponda un predio se determinard a partirde
las investigaciones gue se realicen en el subsuclo del predio
obieto de estudio, tal y como lo establezcan las Normas
Tecnicas Compiementarias. Encasode Edilicacionesligeraso
medianas, cuyas caracieristicas s¢ definan en dichas Normas,
podra determinarse la zona mediante el mapa incluido en las
mastmas, st ¢l predio esta dentro de la porcion zenificada; los
predios ubicados a menos de 200 1n. de las fronteras entre dos
de las zonas antes descntas se supondrin ubicados en la mds
desfavorable.

ARTICULO 220.- La investigacion del subsuelo del sitio
mediante exploracion de campo y pruebas de laboratario
debera ser suficiente para definit de manera conflable los
parametros de disenio de la cimentacion, 1a variacion de los
mismos en la planta del predio y los procedimientos de edifi-
cacion. Adems, debera ser tal que permita definir:

1. En la zona I a que se refiere el anticulo 219 del
Reglamento, si existen en ubicaciones de interes
materiales suclios superficiales, grietas, oquedades
naturales o galerias de minas, y en c2s0 afirmativosu
apropiado tratamiento, ¥

'
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II. En las zonas 11 y 111 de! aniculo mencionado en la
fraccién anterior, la existencia de restos arqueclogi-
cos, cimentaciones antiguas, grietas, varisciones
fucrtes de estratigrafia, hisioria de carga del predio o
cualquier otro factor que pueda originar
asentamientos diferenciales deimportancia, de modo
que todo ello pueda tornarse en cuenta en el disefio.

ARTICULOQ 221.- Deberan investigarse el tipo y las condi-
ciones de cimentacion de las edificaciones colindantes en
materia de estabilidad, nundimientos, emersiones,
agnetamientos del suclo y desplomes, y lomarse en cuenta en
el disefio y edificacion de la cimentacion en proyecto.

Asimismo, se investigaran la localizacion y las caracteristicas
de las obras sublermaneas cercanas, existentes o proyectadas,
perienecientes a la red de transpone colectivo, de drenaje y de
otros servicios publicos, con objeto de venficar que la edifica-
cion no cause danos a tales instalaciones ni sea afectada por
clias.

ARTICULO 222.-Enlas zonas Il y [l senaladasenel articulo
219 de este Reglamento, se tomari en cuenta la evelucicn

futura de! proceso de hundimiento tegional que afecta a gran’

parte del Distrito Federal y se preveran sus efectos a corto y
largo plazo sobre ¢l comportamiento de ia cimentacion en
proyecto. e

ARTICULO 223.- Larevision de la seguridad de las cimenta-
ciones, consisura, de acuerdo con el aniculo 193 de este
Reglamento, en comparar la resistencia y las deformaciones
miximas aceptables del suelo con las fuerzas y deformaciones
inducidas por las acciones de disefic. Las acciones sern
afectadas por los faciores de carga y las resistencias por los
factores de resistencia especificados en las Normas Tecnicas
Complemenianas, debiendo revisarse ademas, laseguridad de
los miembros estructurales de 1a cimentacion, con ios mismos
cntenos especificados para la estruciuna.

ARTICULO 224.- En ¢! diseno de toda cimentacion, se
‘considerarin los siguientes estadot limite, ademas de los
correspondientes a los miembros de la estructuna:

'I. De falla:

a) Flotacion;

b) Desplazamiento plastico local o general del suelo
bayo la eimentacion, y - T

c) Faila estructurai de piiotes, pilas u otros elementos
de la eimentacion,

II. De servicio:

a) Movimiento vertical medic, asentamiento o
emersion, con respecto al nivel del terreno circun-
. dante;

b) inclinacion media, y
¢) Deformacion diferencial.

En cada uno de estos movimientos, se considerarin el compo-
nente inmediato bajo carga estatica, el accidental.
principalmente porsismo, y el diferido, por consolidacion, y la
combinacion de los tres. El valoresperado de cada uno detales
movimientos deberd ajustarse a lo dispuesto por las Normas
- Técnicas Complementarias, para no causar danos intolerables
a la propia cimentacion, a la superestructura y sus instalacio-
nes, a los elementios no estructurales y acabados, a las
Edificaciones vecmnas ni a los servicios publicos.

e
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EXPLORACION DEL SUBSUELO.

Son poco precisas las circunstancias geologicas que precedieron al cierre del antiguo Valle de
México hacia la cuenca del rio Balsas evento ubicado en el tiempo a uno s setecientos mil
afios, y la subsecuente formacion de lagos, el acarreo de suelos via erosién y la emisién de
lava y cenizas por volcanes activos en esa epoca. Esta diversa secuencia de acontecimientos,
sumada a variaciones notables del clima (glaciaciones, periodos humedos y secos, etc.),
explica la extrema complejidad estratigrafica que cabe esperar en diferentes puntos del Valle.
Una idea ‘global de lo que observa-el gedlogo en la superficie de esta regidn del pais se
muestra en la figura 5; y en la figura 6, 1a sucesion de materiales muestreada en el centro del
lago de Texcoco hasta una profundidad de 2000 m aproximadamente.

DEPOSITOS LACUSTRES Y ALUVIALES.

Desde el punto de vista de la geotécnia y en las zonas bajas del Valle, la estratigrafia de interés
puede variar de una decena de metros hasta 100 m y es notablemente compleja por varias
razones' los depédsitos son de origen distinto, unos aluviales y otros lacustres; por influencia del
clima varias capas de arcilla fueron sometidas a la accion del secado; la vida organica en los
lagos fue muy activa en diferentes periodos, a los que corresponde sedimentos fosiliferos
significativos; |a concentracion salina en los lagos era variable y por tanto afecto a la
sedimentacion de las cenizas volcanicas y su posterior alteracién mineralégica; la distribucion
de lluvias dentro del Vaile debi¢ ser muy diferente, con tendencia a la andez hacia el centro y
norte de esta region. Las figuras 7 y 8 presentan los perfiles estratigraficos y la variacién del
contenido de agua en dos sondeos: el primero (BNP-1) realizado en la porcién central del lago
de Texcoco y el segundo en ia colonia Balbuena (Pc-143), poco afectada por construcciones y
rellenos superficiales cuando se hizo la exploracién, ademas en la figura 7 se muestra la
variacion de los iones principales en el agua intersticial de los suelos arcillosos. A juzgar por las
vanaciones de contenido del agua, los dos sondeos mencionados revelan una condicion
semejante, excepto los estratos proximos a la superficie del terreno y el espesor de las capas
arcillosas a profundidad comprendida entre los 65 y 80 m; sin embargo, un analisis mas
cuidadoso de capa a capa acusa diferencias significativas que se explican teniendo en cuenta
el contenido salino del agua intersticial de las arcillas. Se complementa lo anterior con los datos
sobre salinidad de! agua bombeada del subsuelo por Sosa Texcoco, S5.A., que aparecen en la
figura 9.

A unos 15 km. al oeste del sondeo BNP-1 (véase fig.. 8), el sondeo Pc-190 de la fig. 10 revela
una estratigrafia muy diferente, con presencia de arcilias lacustres entre 5 y 15 m de
profundidad y el resto de la columna formada por arenas generaimente mezcladas con finos
iimosos o arcillosos; notes el cambio marcado-en el-centenido de-agua (un orden de magnitud)
entre las arcillas blandas si se compara el sondeo Pc-143 con el Pc-62, este ultimo localizado al
sudoeste de la Ciudad {fig. 9); segun 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 variacidn estratigrafica
del subsuelo de la Ciudad, y la fig. 9, uno de los factores (la salinidad del agua) que puede
influir en las caracteristicas mecanicas de los depositos de arcilla blanda. Es limitada la
informacion hacia el sur de 1a Ciudad, en terrenos agricolas que fueron urbanizados en las dos
ultimas 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 regién del Valle®,donde se
anticipan cambios apreciables en la conformacion estratigrafica y en las propiedades de las
arcilias blandas que, no obstante reconocer el mismo origen (cenizas volcanicas), su fase
solida se depositd en un medio menos salino que el del lago de Texcoco.

Lo expuesto refleja la condicién natural de los depositos compresibles del Valle, sin mencionar
los cambios debidos ai hombre que seran tratados en capitulos posteriores. Es relevante
concluir que los trabajos exploratorios para determinar la estratigrafia y las propiedades indice
de los componentes de! subsuelo, son esenciales y punto de partida de todo estudio
geotécnico; Ia extrapolacién de datos puede ser la causa de errores significativos.

SONDEO EN LAS ZONAS BAJAS DEL VALLE.

El método mas confiable y completo consiste en extraer muestras inalteradas del terreno en
forma continua, usando tubos deigados (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 en proyectos |mportantes o investigaciones particulares del subsuelo.

En la practica. es usbal recurrir al sondeo de penetracion estandar (SPT), mediante el cual se
recuperan muestras‘alteradas y se estima ia resistencia a la penetracion de la herrami':e'nta,
contando el nimero de golpes segun especificacién normalizada. El proceso de hincado del
muestreador debe estar a cargo de personal entrenado para realizar la identificacién de campo
de los- especimenes obtenidos, verificar cuidadosamente ia verticalidad del equipo y las
profundidades de prueba, proveer |0 necesario para que no se altere el nivel freatico, vigilarque
se rime y. limpie el pozo hasta la elevacion a que penetro la herramienta, después de cada
extraccién, ademas, conservar en frascos herméticos las muestras para su examen y
determinacién de propiedades indice, de las que el contenido de agua en la mas caracteristica
en el caso de los materiales arcillosos del Valle, y finalmente, proceder a la verificacion visual y
manual de los especimenes en estado seco. Para la identificacion es recomendable aplicar los
procedimientos propuestos por A Casagrande que conforman el Sistema Unificado de
Clasificacién de Suelos {SUCS). Las correlaciones entre el numero de golpes SPT y la
compacidad relativa de arenas o resistencia al corte de arcillas, asi como las apreciaciones
cualitativas de ciertas propiedades mecanicas a partir de la clasificacion SUCS, pueden
constituir una guia valiosa para onentar el estudio detallado del subsuelo en cuanto a seleccidon
de muestreadores,-numero-y -localizacion de.especimenes,-ipos-de ensaye, etc., que deben
imptantarse para el disenc de cimentaciones.

® Investigacion geologica, geofisica y geotecnica que realizan PEMEX,CFE vy el Instituto de Ingenieria,
UNAM, a raiz del terremoto del 19 de septiembre de 1985.
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La variedad del sondeo SPT es i 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 fa estratigrafia del sitio, lo cual puede
lograrse con un sondeo SPT previamente ejecutado.

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

SPT son:

a) la-precision con gue pueden determinarse las fronteras de los diferentes estratos del

subsuelo, y
b) una medicion mas correcta de ta resistencia a la penetracion

en cambio, no se muestra el suelo. Por esta razén 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 meétodos indirectos como el geoeléctnco o bien el geosismico de refraccion, si bien

aplicables en estudioc de gran vision y que cubren areas extensas, no proporcionan la
informacion necesaria para el disefio de cimentaciones.

EXPLORACION 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 depésitos blandos de.arcillas y aluviones intercalados, a lomerios formados
por una gran diversidad de materiales térreos, la mayoria de origen volcanico (tabas,
conglomerados, ignimbritas, lavas). Por efecto del intemperismo y la erosion, del Valie se
caracteriza por tener una topografia accidentada, drenaje bien definide hacia la zona lacustre, y
junto a terrenos duros la presencia de depositos recientes, aluviales y eolicos, compresibles o
colapsables, de resistencia al corte entre media y baja, y espesos muy variables. La
exploracion de sitios en esta zona de!l Distrito Federal puede ser dificil y costosa; los método
descritos en el inciso anterior generalmente no son aplicables y es usual excavar pozos a cielo
abierto para conocer la estratigrafia y extraer muestras cubicas hasta profundidades de 10 a
15m; en caso de excepcion, se realizan sondeos con equipo rotatoric recuperando nucleos de,
por io menos, 6 cm de diametro a fin de clasificar la roca y realizar ensayes para determinar su
resistencia a compresiéon simple o triaxial y los respectivos médulos de deformacion.

Como se indico en el capitulo de reconocimiento del sitio, existen lugares de esta Zona de
Lomas que han sido minados con objeto de producir arena adecuada para la construccion (ref.
29). Las minas abandonadas han sufrido derrumbes y no son facilmente identificables desde la
superficie Se ha aplicado el levantamiento topografico para conocer su trazo, con poco éxito,
los métodos geofisicos son imprecisos para localizar cavermnas o socavones, pero dan ciertas
pautas para realizar sondeos sin recuperacion de nucleos, que es el método mas idéneo 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 condicién similar a la anterior se presenta en los terrenos cubiertos por basalto del Xitle en
la zona de! Pedregal de San Angel, debido a que el atrapamiento de gases en la lava durante la
erupcion voicanica ha dejado camaras con poco techo, susceptibles de colapso al aplicar
cargas concentradas en la superficie. Por ello, es recomendable verificar bajo las columnas de
construccion la existencia de tales cdmaras mediante sondeos sin recuperacion de nucleos, y
en su caso, rellenarias de concreto o mortero, inyectando después lechadas de agua y cemento
para sellar el contacto relieno-roca.

COMENTARIO.

Las condiciones del subsuelo en el area 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 exploracion de estratigrafia y la determinacion de propiedades mecanicas es una
labor que no admite sustitutos para el disefio de cimentaciones.

¥

ZONIFICACION DEL DISTRITO FEDERAL.

ﬂl

Con fa informacién.estratigrafica y de propiedades indice propuso hace unos treinta afios la
zonificacion que se.muestra en la fig. 13, en que los terrenos urbanizados en esa epoca se
asignaron a tres zonas: Lomas, transicidn y Lago. Estos términos se cambiaron por Ios de
zonas |, Il y Uil en el reglamento de construcciones y se agrego una zona IV para cubnr la
expansion de la mancha urbana hacia sitios practicamente inexplorados desde el punto de vista
geotécnico. .

Segun aclaran las disposiciones reglamentanas, el plano de zonificacién no tiene otro objetivo
que servir de referencia a las normas sobre seguridad estructural de las edificaciones. Los
sondeos que el reglamento demanda como minimo para explorar e! subsuelo son la base para
que el geotecnista identifique la zona a la que pertenece el predio en cuestién, aplicando los
criterios que al respecto establece la misma regulatoria.
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ANEXO No.1

CARACTERISTICAS GEOLOGICAS Y ZONIFICACION GEOTECNICA



CARACTERISTICAS
GEOLOGICAS

La informacion estratigrafica del subsuelo de 1a Ciudad
de México que agui se presenta estd fundamentada en
10das las publicaciones disponibles sobre ese tema y en
ia genvaca de los estudios geotécmcos aue se han
realizago '

En la zonificacibn del subsuelo se observa cOmo se ha
podido precisar la compleja estratigralia de la zona
pormente de ia Ciudad gracias a 10s sondeos y
Copuiencia do constvuccion de lo Linga 7. En cuanto a

1onas del lago y de transicion, la exploracion del

suelo con el cono elécinco ha permitido la defimicion
ae perfiles estraugraficos mas precisos, demostrando
con ello gue esta herramienta de exploracidn es una
tecnica muy eficiente y econbmica para los estuchos del
subsuelo de esas zonas.

En relacion con las propiedades mecanicas de los
suelos, particutarmente en fas zonas del lago v de
ransicion, ocurre una constante evolucion,
ouservandgse una disminucidn de la cormpresibilidad vy
un aumento de la resisiencia al esfuerzo cortante,
fendimenos que ocurren en pocos anos, y aun en meses,
a consecuencia de al el bombeo profundo para el
abaslecimiento ge agua polable, bl el electo de
soprecarga de antiguos relienos superhiciales, ¢ el peso
ge las estructuras, v d) el abatmiento del nivel fredtico
por bombeo superficial para la construccidn de
cimentaciones y mantemmignto de sdtanos Todo esto
hace gue la informacion previa sobre las propedades
mecamicas de los suelos umcamente deba tomarse como
una Quia, y que siempre serad necesano actluahzar el
conocimento de! subsuelo mediante estudios
geotécricos confiables.

E! conocimiento de! subsuelo de la Ciudad de México
evolucionara sblo st se mejoran las técnicas de campo,
ce laboratono y de instrumentacidn; por tanio, los
aspectos que por su importancid deben desarrollarse a
corio plazo son. a) definir la estraugrafia y propiedades

ymicas de la costra superficial, b} mejorar las
«Cas del cono eléctrnico, ¢ reducir el remoldeo v
Lauracitn de las muestras inalieradas de suelos blandos,

d} muestrear en seco los suelos de bajo contenido de
agua, y e} disminuir el costo de la instrumentacion
de campo.

1
Generslidades

Cualguiera que intente comprender ia naturaleza
geoltqica de los depodsitos sobre los que se edifica ia
Crudad de México, debera partir de tres marcos de
referencia: el geolégico general, el paleoclimatico y el
vulcanolbgico.

1.1
Marco geolégico general .

1
3

La cuenca del Valle de México asemeja una enorme
presa azolvada: la cortina, situada en el sur, esté
representada por los basaltos de la sierra de
Chichinautzin, mientras que los rellenos del vaso estan
constituidos en su parte superior por arcillas lacustres
y en su parte inlerior por clasticos derivados de la accidn
de rios, arroyos, glaciares y volcanes thg 1).

El conjunto de relienos contiene ademas capas de ceniza
y estratos de pomez productlo de tas erupciones
volcanicas menores y mayores durante el altimo medio
millén de anos o sea en el Pleistoceno Superior, que es
aproximadamente el lapso transcurndo a partir del inicio
del cierre de |a cuenca. También se reconocen en el
citado relleno numerosos suselos, producto de la
meteonzacién de los depodsitos volcanicos, fluviales,
aluviales y giaciales; estos suelos, hoy transformados an
paleosuelos, llevan el sello del clima en el que fueron
formados, siendo a veces amarillos, producto de
ambentes frios, y otras veces calés y hasta rojizos,
producto de ambientes moderados a subtropicales.

Sobre este compiejo relleno ha crecido la Ciudad de
Meéxico. Desde la fundacién de Tenachtitlan, hard 600
anos, los pobladores del lugar han tenido que
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enfrentarse 2 las caracteristicas dificiles del relieno: hacia a los extensos flancos occidentales de 1a cuenca,
.2 mitad de este siglo, sus eaificios y obras se lueron ESPACIV cublerto por 1os abamcos volcdmcus de la swena
desplaniando sobre los rellenos correspondientes al de las Cruces, conocido como Las Lomas. Sus
borde de la planicie, compuestos por sedimenios depositos clasticos difieren en mucho de los depositos
ransnacionales (figs 2y 3}, y en lo que va de la arcillosos superficiales del centro de la cuenca.
segunda mitagd de ia centuria, la Urbe se ha extendido
aun mas, rebasando los limites de la planicie y subiendo ‘
LOMAS -3 km
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Fig. 2 Esquema geoldgico general de la transicién Fig 3 Esquema geoldgico general de ka transicion
Lomas - plarucie de un “delta” aluvial Lomas - planicie fuera de un "delta" aluvial




1.2
Marco paleociimatico

El clima uniformemente cahdo vy a menudo desértico de!
Ploceno, en las latitudes de la Meseta Central mexicana,
cedid a chmas camblantes y exlremosos del Pleistoceno.
Las causas de esla muiacion, que afectd a toda la Tierra

- hace dos millones de afios, aun se desconocen.

Principié el cambio con ligeras oscilaciones de
penodos calurosos a frios, 10s que se tueron acentuando

312 hace un millon de afios fig 4, cuando se imicid

a pnmera gran glacacion (Nebraskal, con una
duracion aproximada de 100 000 afios. Siguid un lapso
de chima caluroso, el cual cedid renovadamente a un
segundo pencdo de glaciacidn prolongada (Kansas).
Entonces se produjo un lapso extenso de clima caliente
de unos 200 000 afios. Este intervalo se denomina en
Norteaménca el Yarmouth o el Gran Interglacial; imperd
hace 400 000 a 60C GO0 afios en todo e! orbe.

Sigud un tercer peniodo glacial (lihnosy, para e! cual
s¢ han podido determinar dos avances separados por un
periodo con chma moderado. Esta tercera glaciacion
termind 3! desarrollarse de nuevo un chma relauvamente
cihdo a lo largo de 00 000 a B0 000 afos, se le conoce
como el Tercer Interglacial © Sangamon en
Norleameénca. De nuevo se fue enfriando el clima,
impoméndose la cuarta glaciacion, caraclenzada por tres
oscdaciones y dos estadiales de clima moderado;
termin® hace 10 000 afos aproximadamente, Es
entonces que pnncipi¢ el Holoceno o Reciente, pericdo
chmauco moderado, tendiente a caliente, o sea el actual,

De lo anterior se deriva que i3 cuenca de México,
desde su cierre en el sur por 10s basaltos de la sierra de
Chichinautzin, ha pasado por dos perioocs de glaciacion,
el llinois v el Wisconsin y dos interglaciales, el
Yarmouth y el Sangamon, tal como se describe en la
tig 4.

invesuigaciones recientes tref 1) han permitido

mprobar en el espacio de Las Lomas, depdsiios

mados por glaciares pertenecientes al lllinois. Debajo
de las arenas azules ¢de Santa Fe, especialmente en la
mina Totolapa, se descubneron restos incontundibles de
depbsitos morrénicos, ademdas de superficies pulidas en

roca atribuidas exclusivamente a la accion glacial,

en pequenos domos formados en el Pleistoceno Medio.
Estos indicios de glaciacidn son anteriores a 170 000
anos {lllinois Inferior). AUn mas, arriba de las mismas
arenas azules hay otras morrenas mas jbvenes que se
asignan al avance del lillinois Superior.

Las profundas barrancas de la Magdalena, de Santa
Rosa y de la Cafiada, caracterizadas por su seccidon
clasica en U, se han podido identificar como productos
de crosion glacial. Representan esias ures barrancas
avances de! lllinois Tardio, pues sus depositos
morrénicos y los pulimentos y estrias en sus paredes
aparecen cubierlos localmente por suelos rojizos
arcillosos, atribuidos al Tercer Interglacial, o sea el
Sangamon. S

Hay que sefalar que todas las manifestaciones
glaciales descritas sobreyacen a secuencias de suelos
rojos del tipo Interglacial o sea el Yarmouth, Este
horizonte indicador palescimilico defing los tendm,
de origen glacial como pertenecientes a la Tercera
Glaciacion,

AfAos antes de hoy
ol Holoceno - Reciente

80-10x I(P 43, Glaciacion:
Wisconsin 3 avances

100-80x 1(# 3er. Interglacial
Sangamon
306 100x 107 3a. Glaciacion:
Hinois 2 avances
400-400x 159 Gran Interglacial Yarmouth
? Za. OGlaciacién: Kansas
? ler. Interglacial
~ 900x 1P la. Glaciacion: Nebraske

Fig 4 Periodos glaciales e interglaciales



Uno de los productos tipicos acompanado de la
existencia de glaciares son jos suelos edlicos. Las
llamadas brisas del valle y de montafia que se desarrollan
hoy en dia en la cuenca, deben haberse acentuado
extraordinanamente durante los climas glaciares,
tranformandose en vendavales. Es cast seguro que eslos
fuertes vientos acarreaban imporiantes volomenes de
particulas finas de polvo volicdnico alterado al Valle.

Al precipitarse este polvo —llamado loess— en el lago,
se hidrataba facimente creando las conocidas arcilias
lacusires cel valie; por este fendmeno se interpreta hoy
gue las arcitlas son producto principal de 13 alteracion de

loess glaciai

1.3
Marco vulcanoidgico

Todo matenat contenido en los depositos de la cuenca
deil valle de Meéxico es directa o indirectamente de origen
volcanco.

De onigen volcanico directo son, por ejemplo, las lavas
de los domog phocénicos del cerro de Chapultepec y del
cerro del Tepeyac. Lo son también las lavas, brechas,
tezontlles y cenizas del Pefidn del Marqués, asi como las
de la sierra de Santa Catarina con su hilera de conos
escoreaceons juvenies rodeados de lavas, y las coladas
rccientes de! Pedreqgat oo San Anoel onginadas en cl
Xitle. Los productos de estos derrames volcanicos
menores No compiten en vanedad y volumen con los de
un volcan grande, como lo es:el cerro San Miguel, que
se eleva al SW de la Ciudad de México. Este complejo
volcan con calderas multiples estuvo activo desde
finates del Phoceno hasia hard algo méas de 100 000
afios, habiendo producido en un lapso de dos a ires
millones de anos erupciones pumiticas de gran volumen
y energia, vanos kilbmetros cuadrados de lavas, ademas
de extensos lahares calentes y trios, avalanchas
ardientes y oWros numerosos Lipos de piroclastlicos, que
han contribuido a los extensos abanicos volcanicos
gue se conocen como Formacion Lomas,

Entre sus efupciones mas espectaculares, ocurndas en
el Pleistoceno Superior, destacan las conocidas arenas
azules que rrrumpieron al formarse la caldera del cerro
San Miguel harad 170 000 afnos; es decir, a mediados de
1a Tercera Glaciacidn Al precipitarse los piroclasticos
sobre las superficies glaciales en las cumbres del volcan,
el vapor producido generd lahares calientes que
descendieron con velocidades extraordingrias, avanzando
a distancias de hasta 20 km del crdter, para terminar en
tas barrancas de Tarango, Tacubaya y San Angel,

Asi como se produjeron lahares calientes hubo
también ocasiones en las que en el curso de Ia actividad
volcanica resullaron lahares frios (cormentes de lodo),
arrastrando extraordinarios bloques de roca en una
matnz areno-iodosa. Efectivamente, superpuesto a 10s
depositos de morrenas en Tacubaya y Tarango, se
reconoce un potente lahar ciclopeo que debe haber
descendido de !a reqion de Cuajimatpa a finales del
avance glacial del Winois Inferior, antes de la erupcion de
las arenas azules.

En el renglon de depbsitos volcanicos indirectos se
deben mencionar las acurmulaciones de polvo etiico.
Las regiones volcanicas de por si abundan en detritos
finos denvados de cenizas volcanicas, El viento levanta
este polvo y lo transporta a veces a grandes distancias;
st el viento io deposita en laderas durante periodos de
chima frio, se transforma en suelos inmaduros que con el
transcurso del tempo se convierten en tobas amaritias
que tanto abundan en Las Lomas. Sin embargo, si se
depositan en un iago, como el antiguo vaso de Texcoco,
sus particulas se hidratan, transformandose en arcillas,
Por-otra parte, si se astentan durante un interglacial, o
sea cuando impera un chma relativamente caliente, se
producen suelos con coloides debido a la actividad
fitologica més intensa; estos suelos con gl iempo se
rransforman en tobas rojizas arcillosas. Los suelos rojos,
ricos en coloides, son caracteristicos del Sangamon.

Relacionados con los periodos glaciales, especialmente
a finales de ellos, estan los deshietos, por los cuales
crecieron arroyos y rios caudalosos. Los deshielos
generaron potentes depositos fluviales que se reconocen
hoy en numerosos puntos de Las Lomas, asi como al pie
de ellas en la transicion a la planicie central, formando
abanicos aluviales y deltas.

1.4 .
Estratigrafia genera) i

a) Depositos del lago. Los depdsitos de la planicie del
Valle de México son los que comuanmente se conocen
como depodsitos del lago. Hay que sedalar que ello
solamente es valdo y correcto para ciertos tiempos
geologicos con condiciones climaticas que prapiciaban fa
exislencia de un lago. En la cuenca cerrada podia existir
un lago cuando las lluvias superaban a la evapo-
transpiracitn, el que desaparecia cuando &sta superaba a
las lluvias. Obviamente, el factor gque dominaba dicho
equilibno era ia temperatura ambienta!: si et clima se
enfriaba, se formaba un lago; si se calentaba, el lago
disminuia v hasta desaparecia.
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Fig 5 Esuangrafia de la planicie lacustre, Ciudad de México
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%! tago central nunca fue profundo; de ahi que los
afroyos gue bajaban por las barrancas y desembocaban
en la plarucie no lograron formar dellas extensos que se
introdujeran mucho a dicho lago. Los clasticos tluviales
y aluvigles se acumulaban consecuentemente en el
quiepre morlolégico y se interestratificaban localmente
con la sene arcillosa lacustre superior, Sin embarge, en
ta serie arcitosa lacustre inferior, las aportaciones de los
glaciares gue bajaran en el illingis Inferior hasta Rio
Hondo, Virreyes, Tacubaya, Barranca del Muerto y San
Ange!, depositando morrenas con fuertes volumenes de
clasucos y boleos, lograron tormar acumulaciones
aluwiales extensas que parien del pie de Las Lomas y se
adentran en la planicie aluvial

En la fig 6 se reproduce este hecho en el corte
geoléqico. que muestra la estraugrafia de la zona de
transicion

¢) Depbsitos de Las Lomas, En la secuencia
estratigrafica de Las Lomas se identifican cuatro
fenbmenos geologicos:

* La acumulacién de potentes depdsitos de erupciones
volcanicas explosivas.

* La erosibn subsecuente de estos depdsitos,
formandose profundas barrancas.
El depdsito en las barrancas de morrenas, y
Ei relleno parcial de esas barrancas con los productos
cladsticos de nuevas erupciones.

Las anteriores unidades quedan separadas unas de

-otras por suelos rojos, -amarillos o cafés segun el clima

que ngid después de su emplazamiento. En la fig 7 se
muestra esa estratigrafia, que se extiende sobre un
intervalo que cubre el Oltimo medio millon de afios.

GLACIACION
WISCONSIN

INTERGLACIAL
SANGAMON

GlL ACIACION
ILLINOIS
SUPERIOR

GLACIACION

ILLINOIS
INFERIOR

~-150 m

GRAN 2
INTERGLACIAL x % 7

YARMOUTH =T
|- 500 000 ANOS T=I=ie]

ANTES DE HOY)

Fig 7 Estratigralis de Las Lomas
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SUELOS ROJO AMARILLOS TOTOLAPA

MORAENAS TOTOL APA SUPFRIOR

EHUPCIONES Uil HUOHIZUNIL FINGO
SUELOS CAFE AMARILLOS

ANENAS AZULLS | IRUPCHON HACE 170 000 ARQS

LAMHARES CICLOPEQS

WMORARENAS TOTOLAPA INFERIOR

SUELOS PUMITICOS AMARILLOS

EAUPCION DE "ARENAS BLANCAS"” Dt ANDESHTA DE
HORNGLENDA IHACE 430 000 ANDS)

EMISION DEL DOMO TOTOLAPA

TOBAS PUMITICAS AMARILLAS ¥ SUELOS ROJOS
TRES GRANDES ERUPCIONES DE POMEZ
SUELOS ROJGS

FLUJO DE PIROCLASTICOS DE LA ERUPTION CUDAUITA




Consecuencia de to anterior es io que llaman los
gedlogos ransgresiones lacustres o regresiones
lacustres. El resultado practico de esle juego era la
depositacidn de arcilias 0 formacion de suelos. El lago
subsistia durante las épocas de calor {sequia) en las
parles centrales de la cuenca, contrnuando aqui su
depbsito de arcittas {lacustres); en las partes marginales
{transicidn} ocurria lo contranio, donde entre arcillas
lacusties se intercalaban frecuentemente suelos secos.

Termiendo en mente los conceplos geoldgicos,
litolbgicos v de temperatura expuestos, es relativamente
facil interpretar [a secuencia de los llamados depodsitos
lacustires, a la luz de los cambios climaticos del ultimo
rmedio millon de aios En ese lapso, gue corresponde al
Pleistoceno Supernor, se han desarrollado en el
Hem:sferio Norte dos glaciaciones {chima frio) con tres
perniodos interglaciares (chma moderado a cahentel
€l chma de la cuenca del #¥alle de México ha sido una
funcibn directa de dichos cambios, razén por la cual se
puede reconocer en la secuencia estratigrafica de los
deptsitos del lago las grandes variaciones climaticas.
£sta cicunstancia, combinada con un analisis MiNUCIOSO
de ias erupciones volcénicas, de las cuales ha sido
posible fechar algunas, ha llevado a una geologia
climatica de los depositos del lago {ref 1}, Ademas, se
ha logradc establecer una correlacidn estratigrafica de
dichos depoésitas con las secuencias volcanicas de

Zeevaer!l presentd en 1953 (ref 2) la pnmera
inlerpretacion de la secuencia estratgrafica de los
depdsitos lacustres. Mooser lref 1) le ha agregado
informacidn reciente, fundamentalmente sobre la
interpretacidn de edades geoldgicas y las correlaciones
estratigraficas establecidas entre Las Lomas y {a plarucee,
en esia interpretactdn estratigrafica de la planwce ya no
se habla de formaciones Tacubaya. Becerra y Tarango,
ya que estas unidades litologicas, con excepcidn de la
Tarango, no se prolongan de Las Lomas al relleno
lacustre aluvial.

En la fig 5 se presenta en forma sintétca la
interpretacion-de la estratigratia propuesta por Mooser.
Nédtese que las erupciones de arenas azules, ocurndas
hace 170 000 afios, representan lo que antes se definia
como Formacidn Tarango lref 2).

bl Depédsitos de transicidn. L‘os depdsitos lacusires del
centro de la cuenca van cambiando a medida gue se
acercan al pie de Las Lomas, 10 que ocurre es que entre
las arciilas lacustres van intercalandose capas de suelos
ltmosos, cuerpos de arenas fluviales y, en ciertos casos,
especialmente en la desembocadura de arroyos y rios,
imporlantes depOsitos de gravas y boleos. Obviamente,
las aportaciones fluviales de Las Lomas al gran vaso de
sedimentacidn, que es ta planicie, se depositan
especiatmente en el guebre morfolbgico Lomas-Planicie

{fig 6},

Las Lomas al poniente de la ciudad
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2
Depoésitos del lago

2.1
Proceso de formacidn de los suelos

Los suelos arcillosos blandos son la consecuencia del
proceso de depdsito y de alteracion fisicoquimeca de los
matenales aluviales y de las cemizas volcanicas en el
ambiente lacustre, donde existian abundantes colonias
de microorganismaos y vegelacion acudlica; el proceso
suind largas interrepoiones durante lec penodos de
intensa sequia, en los que el nivel del lago bajo y se
formaron costras endurecidas por deshidratacion o por
secado soiar. Otras breves interrupciones fueron
provocadas por violentas etapas de actividad volcénica,
gue cubrieron loda la cuenca con mantos de arenas
basalticas o pumiticas; eventualmente, en |os periodos
de seguia ocurria también una erupcitn volcanica,
formé&ndose costras duras cublertas por arenas
volcanicas.

El proceso descrito formé una secuencia ordenada de
estratos de arcilla tlanda separados por lentes duros
de limos arcillo-arenosos, por tas costras secas y por
arenas paséilicas o pumiticas produclos de las emisiones:
volcadrnucas. Los espesores de las costras duras por
deshidratlacion solar hienen cambios graduales debido a
las condiciones topograticas del fondo de! tago. alcanzan
su Mmayor espesor hacia las onllas del vaso y pierden
importancia y, aun llegan a desaparecer, al centro del
mismo. Esto vlumo se observa en el vaso del antiguo
lago Texcoceo, demostrando que esla regidn del lago
tuvo escasos v breves periodos de sequia

2.2
Evolucion de las propiedades mecanicas

al Consoiidacion natural. El proceso de formacion de
.05 suelos implicd que se consphdaran bajo su propio
pesd, excepto en las cosilras guras. que se
preconsohdaron fuertemente por deshidratacion o
secado solar y que en su parte nfenor formaran una

zona hgeramente preconsolidada. Considerando que la
masa de suelo predominante era muy blanda y
normalmente consolidada, {a variacidn de su resistenciz
al corte con la profundidad debi® ser lineal y
seguramente muy similar en cualquier punto del lago.
Es factible que en el lago Texcoco, gue practicamente
no suind etapas de sequia, y donde et contenido salino
de sus aguas era mas allo, las arcillas fueran algo mas
blandas y compresibles gue en ¢l resio de o cuenca.

b} Consolidacién inducida. El desarrollo urbano en la
zona lacustre de la cuenca del Valle de México ha
ocasionado un complejo proceso de consolidacic .
que se distinguen ios siguientes factores de infiy a:

Y

* La colocacitn de relienos desde la época
precoriesiana, necesaros para la construccion de
viviendas y piréamudes, asi como para el desarrollo
de zonas agricolas.

* La apertura de tajos y lineles para el drenaje de
aguas pluviales y negras, que provoco el abalimiento
del nivel tredtico, lo que a su vez.incrementd el
espesor de ta costra superficial y consolidd la parte
supenor de la masa de arcilia.

+ La extraccion de agua del subsuelo, que ha venido
consolidando progresivamente a las arcillas. desde los
estralos mas profundos a los superliciales.

* La conslruccion de estructuras.

c) Resistencia al corte. Las etapas del proceso de
consolidacidn implican la evolucién de la resistencia
al corte de los suelos descrita esquemalicamente eh la
fig 8.

2.3
Caracteristicas estratigraficas

al Costra superficial {CS). Esle eslralo esld integrado
por tres subestralos, que constituyen una secuencia ¢z

10
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ESPESOR OE UN ESTRATO DE ARCILLA

Frg 8 Evolucion de lz resistencia al corte

matenales naturales cubiertos con un relleno artificial
heterogeéneo, a saber

Relleno artificial (RA). Se trata de restos de
construccidn y relleno arqueologico varia entre 1y
7 metros.

Suelo blande (SB). Se le puede describir como una
sene ge depositos aluviales blandos con lentes de
material edlico intercalados.

Costra seca {SS). Se form6d como consecuencia de
una disminucion del nuvel del lago, quedando expuestas
algunas zonas del fondo a los rayos solares.

b} Sene arcillosa lacustre supenor. El perfil
estratigralico de los sueles del lago, entre la superficie y
la ltamada Capa Dura, es muy uniforme; se pueden
identificar cualro estratos principales, acordes con su
origen geoloQico v can los efectos de la consohdacion
inducida por sobrecargas superficiales y bombeao

»iundo, estos estratos uenen intercalados lentes duros
Jue se pueden considerar comao estratos secundarios.

A esia parie se le identificara como serie arcillosa
lacustre superior y tieng un espesor que varia entre 25 y

50 m aproxima
resume a conti

(
Estratigralia
entre |3
superiicie ﬂ
y la Capa
Dura

\

Enlalfig 9s

damente. La estratigrafia anterior se
nuacion.

Cosla superficial
Arcillas preconsolidadas
superficiales

Arcillas normaimente
consolidadas

Arcillas preconsolidadas
profundas

Estratos
principales

Capas de secado solar
Lentes de arena voicénica
Lentes de vidrio volcanico

Estratos
secundarios

e ilustran dos ejemplos de la identificacion

de eslos estratos, exceplo los preconsolidados

profundos, en

dos sitios con diferente nivel de .

preconsolidacidn. A continuacion se describen
brevemente las caracteristicas de los estratos que
integran esia serie arciliosa.
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Fig 8 Perfiles tpo de los suelos de la zona del lago. en funcion de Ja resistencia al corte determinada con ¢cono

Arcilla preconsolidada superficial (PCS). En este una cemenlacibn muy helerogénea; su espesor es
esirato superhicial, 1as sobrecargas vy relienos provocaron variable, desde casi imperceplible en la zona centra! del
un proceso de consohdacidon que transformo a los sueios lago que no llegd a secarse, hasta alcanzar unos cinco
normahnente consohdados, localizados por debojo de la metros en lo gue fueron orillas del lago. Desde el punta
coslra superficial C5, en arcillas preconsoidadas. de visla geologico, esle estralo se desarrcllo en el

Arcilla normalmente consolidada (NC}. Se localiza por periedo intergiacial Sangamon.

deba;o de la profundidad hastia la que afectan las
sgbrecargas superficiales y por armbo de los suclus

preconsclidados por el bombeo profundo, abajo d) Sere arcillosa lacustre inferior, Es una secuencia de
indicados. Es importante aclarar que estos suelos se han estratos de arcilla separados por lentes duros, en un
tdentficado como normalmente consolidados para las arreglo semejante al de la serie arciltosa superior; el
sobrecargas acluales, porgue aun estas arcillas han espesor de este estrato €s de unos quince metros al
sufndo un proceso de consohdacion a partir ge su centro delf lago y practicamenle desaparece en sus
condicidn inicial. orillas La informacién drsponible de este estrato es muy
Arcilla preconsolidada profunda (PCP). £l bombec reducida, COMO para intentar una descrnpcidn mas
para apastecer a ia ciudad de agua potabie ha generado complela,

un fendmeno de consolidacion, més significativo-en las
arcilias profundas que en las superficiales.

Lentes duros (LD). Los estratos de arcilla estan el Depositos profundos. Es una sere de arenas y
interrumpidos por lentes duros Que pueden ser cosiras gravas aluviales limosas, cermenladas con arcillas duras
ce secado soiar, arena o vidno (pdmez) volcanicos; y carbonatos de calcio; la parle superior de estos
estos lentes se utilizan como marcadores de la depdsilos, de unos cinge metros, estd mas endurecida,
estratigratia. abgjo de la cual se encuentran estratos Menos

cementados y hasta arcillas preconsolidadas.

¢) Capa Dura. La Capa Dura es un deposito de mo
arenoso con algo de arcilla y ocasionales gravas, con



3
Depositos
de transicidn .

31
Caracteristicas generales

Les depositos de transicidon forman una franja que
civige 10~ suelos lacustres de las siefras que rodean al
valle, de los aparatos volcanicos que sobresalen en la
zcna cel lago. Estos matenales de origen aluvial se
clasificon de acuerdo al volumen de clasticos que fueron
arrastrados por las coreentes hacin et lpgoy a b
frecuencia ge los depositos; asi, se.yeneraron dos Lpos
ce lransictones: interestratificada y abrupta; ambas
coendiciones se descnben a continuacion.

3.2
Condicién interestratificada del poniente

Esta condicidn se presenta en 1os suelos que se
onginaron al pie de barrancas, donde se acumularon los
acarreos fluviales gue descendweron de las tomas a la
ptanicie, eslos depdsitos tienen semejanza con deltas,
sclamente que se extendieron hasta la arcilla del antiguo A
lage Texcoce, formandose intercalactones de arcillas ITOS DE TRANSICION
lacustres con arenas y gravas de rio (igs 2 y 3). TS R
En el proceso de formacion de los suetos, el ancho de la e e ///
{ranja de estos depdsitos transicionales = -

inierestratiicados varib segun el cima prevaleciente en CORTE AA
cagae época geolbgica; asi, cuando los glaciares en las
barrancas de Las Lomas se derritieron, a finaies de la

Tercera Giaciacion, los depositos fluviales

cerrespondientes (formados al pie de los abanicos ﬁngLé-?ﬁE i

volcanicos) resullaron mucho mas potentes y exiensos

que io0s onginados a finales de 1a Cuarta Glaciacion, con DEPOSITOS

mucho menor espesor de kas cubiertas de hielo. ALUVIALES
Consecueniemente, y generalizando, puede habiarse

de una zona de transicidn interestratificada cambiante y TOBAS

ancha 3! pie de Las Lomas; esia drea conliene en sus
partes mas profundas, debajo de la llamada Capa Dura,
depOsitos cadlicos glaciales, lahancos v fluvioglaciales
caracterizados por enormes blogues deposilados en la

las barrancas de San A i 1 Muert . s -
boca de las ba s de San Angel, del Muerto, Fig 10 Transicion interestratificada encha

Mixcoag, Tacubaya, Tarango y Rio Hondo (fig 10).



Por otra parte, los depoOsitos aluviales pueden ser
recientes, y entoncas sobrayacen a los depdsitos
facustres, como lo muestra la fig 3; tal es el caso de la
cubterta de suelos negros, organicos, arenosos y
lmoarcillosos del Holoceno, que se extienden desde el

]
pie de Las Lomas sobre 2 o0 3 km al oriente formango las -

riberas del lago histérico de los toltecas y mexicas.
Otra zona de transiciéon interestratificada ancha se
extiende del valle de Cuautepec hacia el sur (fig 11).

DEPOSITOS DE TRANSICION ~
~100m ™~ -100 m
~ -
NS AN ST
. ™~ N NN T
N 7 - N o~
777|ARCILA T} SUELOS >~ 7]BASALTOS Y
ALACUSTRE o ALUVIALES o> LAPILLIS
Fig 11 Transicion interestratificada angosta

3.3
Condicién abrupta cercana a los cerros

Esta condicién se identifica en el contacto entre los
rellenos de la cuinca y los cerros que sobresalen de
dicho relieno, a manera ge islotes, en este caso, 10s
depositos fluviales al pie de-los cerros son praclticamente
nulos, fo cual origina que las arcillas lacustres estén en
contaclo con la roca {fig 12). Esta transicidn abrupta se

presenta en el Pendn de los Banos, el Penén del .
Marqués, el cerro de la Estrella y el cerro del Tepeyac: la |
estratigrafia tipica de estas zonas esté integrada por

la serie arciliosa lacustre inlerrumpida por NUMErosos
lentes duros, de los materiales erosionados de los cerros

vecinos.

DEPOSITCS
LACUSTRES

’// ARCILLA LACUSTRE

PENON DEL MARQUES

DEPOSITOS
LACUSTRES

> BASALTOS Y LAPILLIS

s

Fig 12 Transicién abrupta de siote 8 depdsitos lacustres
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4 .
Depbsitos de lomas

4.1
Caracteristicas generales

La zona de Las Lomas estd formada por las serranias
que hmitan a la cuenca al poniente y al norte, ademas
de los derrames del Xstle ai SSW, en las sierras
predominan tobas compactas de cementacion variable,
depésitos de ongen glacial y aluviones. Por su parte, en
el Pedregal det Xstle, los basaltos sobreyacen a las tobas
: gepbsitos fluvigiaciales mas antiquos.

4.2
Zona poniente

al Sterra oe las Cruces. Esta constituida por abanicos
volcanicos, caractenzandose superiicialmente por la
acumulacidén de mateniales piroclaslicos durante su
actividad explosiva {principalmente en ei Plhioceno
Inferior] y que fueron retransportados por agua y hielo
en £pocas poslenores.

En la formacibn de Las Lomas se cbservan los
siguientes elernentos Lillogicos, producto de crupciones
de grandes volcanes andesitcos estratificados.

Horizontes de cenizas velcdnicas. De granolumetria
variable, producidos por erupciones vioclentas que
formaron tobas cementadas depositadas a decenas de
kilbmetros de distancia del crater.

Capas de erupciones pumitcas. Correspondientes a la
actividad volcarica de mayor violencia v que se
gepositaron como liuvia, en capas de gran uniformidad
hasta lugares muy distantes del criter.

Lahares. Definidos como acumulaciones cadticas de
maternal piroclastlico arrastrado lentamente en cornentes
lubricadas por agua, generadas por lluvia torrencial
inmedialas a la erupcion.

Lahares calientes. Correspondienies a cornientes
Tpulsadas y lubricadas por gases calientes; son las

.enos frecuentes ya que estan asociadas a erupciones
paroxismicas de extraordinaria violencia; 1as arenas y .
gravas azules son las mas representativas de eslos
depositos, )

Depdsitos glaciales. Caracterizados por grandes
bloques angulosos en una matriz mas fina, dispuestos en
forma cadtica; estos depositos generalmente presentan
un color rosa.

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

Depositos fluviales. Correlacionables con la {ormacion
clasuica aluvial del relleno de la cuenca del Valle de
Mixico.

Suelos. Producto de la alteracion de lahares y cenizas,
de color roj0 y gris asociados a ciimas homedos v
aridos, respectivamente.

Por otra parte, los depoOsttos mas antiguos presentan
fracturamiento y fallamiento tectonico dingidos
principalmente al NE, direccidn gue mantienen la
maycria de las barrancas de la zona.

bl Pedregal del X:tle. Del cerro del Xitle descendid,
hace unos dos mil afos, una extensa colada de lavas
basallicas; sus numerosos flujos cubrieron las lomas al
pie del volcan Ajusco y avanzaron en sus [rentes hasta
la plaricic lacustre entre Tlalpan y San Angel. Las lavas
descendieron sepultando dos imporiantes valles
antiguos: uno en e} Sur, que se dirigia anleriormente a
las Fuentes Brotantes de Tlalpan; otro en el Norte, el
mayor, que se exlendia entre el cerro Zacaliépell y Ias
lornas de Tarango. Este Gltimo valle contaba con dos
cabeceras: una en ios flancos orientales del cerro de la
Palma y la otra en la barranca de La Magdatena
Contreras {fig 14}, A la zona cubierta por lavas, se le
identifica como ios pedregales de: San angel,
San Francisgo, Santa Ursula, Carrasco v Padierna.



£s interesante mencionar que en la cercania del Pefibn
de los Bados se encueniran intercalaciones de lentes
detgados de traverting silicificado, producto de las
emanaciones de aguas termales; lo anterior se ilustra
con el sondeo de cono eléctrico que se presenta en ia

fig 13.
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Fig 13 Sondco de cono eléctrico cercano al Pefidn de los Bados
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Fig 14 Geologia del Pedregal del Xitle




Por otra parte, debe haber existido otro importante
valle aun mas al Sur, entre las Fuentes Brotantes de
“'alpan y la sierra de Xochitepec, este valle tuvo su

.becera en Monte Alegre. Este afluente debe haber
stdo sepuliade durante la erupcion del Ajusco, en el
Cuaternangc Superior,

Muy anteriormente a la erupcion del Xitle, en el lllinois
{hace 200 00Q anos) avanzaron grandes cuerpos de
hielo, esios glaciares fluyeron de la barranca
de La Magdalena Contreras hasla las partes bajas de la
antigua planicie lacustre, acercadndose a lo gque hoy es
San Angel.

Indicios de morrenas con mullitud de bloques grandes
se han encontrado en San Angel asi como en las
Fuentes Brotantes; por consiguiente, debajo de las lavas
del Pedregal de San Angel deben existir smportantes
acumulaciones de morrenas y secuencias fluvioglaciales
derivadas de su erosion, Por otra parte, lambién puede
asegurarse que antes de que las lavas del Xitle cubrieran
el sitio, este valle fue inundado por otras coladas lavicas;
en el corte geologico de la fig 15 se lustra
esquerndticamente la estraligralia descnla.

SSE

ALUVION

? BASALTOS PEDREGAL DEL XITLE
RASALTOS CHICHINAUTZIN
.OBAS, ARENAS Y DEPOSITOS FLUVIALES

5 ACAKHEUS FLUVIOGLACIALES
6 FORMACION TARANGO
7 SIERRA XOCHITEPEC

Fig 15 Seccidn Chichinautzin-Lomas conando el Pedregal de San Angel fcone A-A" de la lig 14)

4_.3
Zona norle

Esta regibn corresponde a la sierra de Guadalupe; se
tntegra prinzcipalmenie por rocas volcdmcas QUTINCES v
andesiticas, en lorma de un comunto de elevacrones
démicas gue se extienden desde el Tepeyac, en el SE de
la sierra. hasta la zona de Barnentos, en el NW. En su
parte central, esia sierra esta afectada por un graben
que se extiende al NNE, fermango el valie de
Cuautepec, en el extremo septentrionat de dicho graben
y genélicamente fijago a &!, se eleva un volcdn, cuyas
cumbres erosionadas consliluyen las porciones mas atlas
de la sierra de Guadalupe'y se denomina ef cetio
Tres Padres

El tectonismo que ha regido el vulcarusmo de la sieria
de Guadalupe remonia al Mioceno Medio; consiste
~a fracturas y fallas dingidas al ESE. El graben de

julepec, como se dijo, obcdece a un teclonismo
arrdo al NNE ocurrido en e Mioceno Supenor.

f nenie, un tectonisme onentado hacia el ENE, y
diengo en direccidn con el alineamiento de la sierra

de Santa Catanna, alecla a la totalidad de la sierra de
Guadakupe en el Plicceno Supenor vy Plerstoceno,
Una caracterislico de ia sierra de Guadalupe son los
potenles dep@sitos de tobas amarillas que cubren
los pies de sus numerosas elevaciones en forma de
abanicos aluviales. Estas tobas consisten de estratos de
vidrio pumitico fino a grueso; son 105 productos de las
erupciones viglentas que generaron |3 sierra de
las Cruces durante el Mioceno y Pieistoceno inlenor,
Durante el Pleistoceno Med:o y Superior, las
osciiaciones chmaticas produjeron periodos glaciales e
inlerglaciales, que sometieron a la sierra de Guadalupe a
ciclos de erosion piuwvial y edlica, formandose pequenos

-depodsitos de aluviones y loess. Finalmente, al azolvarse

la cuenca de México a consecuencia de la formacion
do la sierra de Chichinautzin, la sierra de Guadalupe fue
rodeada por depésilos aluviales y lacustres en el sur,
e3le y norte; de ¢stos depbsitos emerge esta sierra hoy.
como isla.



1.1

_ Lago Virgen
Corrgsponde al sector orniente del lago, cuyos suelos La estratigrafia tipica de ta subzona Lage Virgen arriba
practicamente han mantenido sus propiedades de la Capa Dura se ilustra en la fig 18, en ia 1abla 1 se
mecéanicas desde su formacion; sin embaigo, el recienie presentan las propiedades medias de los eslratos.

desarrollo de esta zona de la ciudad, esta incrementando
las sobrecargas en la superficie y el bombeo profundo.
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Fig 18 Sondeo de cono eléctrico en la subzona Lago Virgen

TABLA 1. ESTRATIGRAFIA Y PROPIEDADES, LAGO VIRGEN

: Espesor, {.en c, en ’ £, en

Estrato® enm v/ m t/m? grados
Costra superhicial 10a25 14 1.0 20
Sene arcillesa supenor 368 a 40 1.15 05a1.0 ' -

Capa dura*"’ 1a?2 - Da 0 252336
Serie arciliass inferior 1528 30 1.25 3a4 . : -

7 .
® En orden de apancidn a parur ¢e la superhcie,
** La inlormacion dispomible es muy hmitada, 105 pardmelios presentados corresponden a pruebas tiaxiales CU.



+ Lago Centro |

Esta asociada al sector no colonial de ia crudad, que Las caracteristicas estratigraficas propias de esta
se desarrolld desde pnincipios de este’siglo y ha estado subzona se presentan en ls tabla 2, yenla fig 19 1a
sujet0 a lgs sobrecargas generadas por CONStrucciones resistencia del cono eléctrico de la serie arciliosa
pequefas y medianas; las propiedades mecanicas del superior; es inleresante comparar esta figura con la
subsuelo en esta subzona representan una condicion fig 18, para observar el incremento de resistencia
intermedia entre Lago Virgen v Lago Centro . onginado por las sobfecargas.

RESISTENCIA DE PUNTA q_, kg/cm?
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Fig 18 Sonden de cono eléctrico en la subzona def Lago Centro |

TABLA 2. ESTRATIGRAFIA Y-PROPIEDADES,;LAGO CENTRO"|

. Espesor, ¥.en c, en 2, en
Esirato” en m t/m? t/mi grados
Costra superhicial 4a6 1.6 4 25
Sene arciliosa supernior . : 205 30 1.2 1a2 -
Cepa dure™” 3asbd 1.5a 1.6 0a0. 25a26
Sene arcillosa infenor 8a10 1.32 1.3 5a8 -

* Er orden de zoancidn a parur de ta superhcie
“* ta nformacion aisporuble es muy miada, los pardmetros presentados corresponden a pruebas naxiales CU.



. PROFL(

ey
o

DAD Z, m

1.3
Lago Centro I

Esta subzona corresponde con la antigua traza Ue ia
Ciudad, donde la hustoria de cargas aplicadas en
ta superficie ha sido muy vanable; esta situacién ha
provocado que en esta subzona se encuentren las

sigutenles condiciones extremas: al arcillasfueriemente

consolidadas por efecto de rellenos y grandes
sobrecargas de constlrucciones aziecas y coloniales,

bl arcilias blandas, asociadas a lugares gue han algjado

RESISTENCIA DE PUNTA q,, kg/cm?

I\ ' f

AVANCECONDHOCA

J0
Fig 20 Sondeo de cono electrico en la subzona
del Lago Centro

rie

plazas y jardines durante largos pencdos de tiempo, vy ¢!
arcillas muy blandas en 05 cruces de antiguos canales,
Asimismo, el intenso bombeo para surtir de agua a la
ciudad se refleja en el aumento general de la resistencia
de los estratos de arcillas por efecto de la consolidacion
inducida, como se observa en la fig 20, que conviene
comparar con la 18y 19; en |2 tabla 3 se resume la
estratigrafia caracteristica de esta subzona.,
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Fig 21

Estratigralia tipica en la zona de transicion alta

TABLA 3. ESTRATIGRAFIA Y PROPIEDADES, LAGO CENTRO i
Espesor, t. en c. en g, en
Estrate” enm t/m? t/m? gragos
Costtz superficial 6a i0 1.7 4 25
Serie arcillosa supenor 20025 - 1.3 3 -
Capa gura™" 3ab 15a16 0a10 25a3b6
Serie arcillosa infenor 6aB 13214 6al2 -

" En orden de apancidn a parir de 1a superlicie

°* Lantormacion disporuble es muy hirmitlada, los pardmetros presenlados corresponden a pruebas tnaxiales CU.



)
‘a de Transicibn

2.4 L
Interestratificada del poniente

Es |z franja comprendida entre las zonas del lago y de
Lzs Lomas; en esta zona se alternan esiratos arcillosos
depcsitades en un ambiente lacustre con suelos gruesos
de ongen aluvial, dependiendo sus espesores de las
transgresiones y regresicnes gue expenmentaba el
antiguo lago.

La frontera entre las zonas de transicion y de! lago se
delini® donge desaparece la sere arciliosa inferior, que
corresponde aproximacamente con ia curva de nivel
donde la Capa Dura esta a 20 m de profundidad
respecto &l nivel medio de la planicie.

Conviene dvidir esta transicidn en subzonas, en
funcibn ce la cercania a Las Lomas y sobre todo del
espesor ae suelps relativamente blandos; se identifican
2si las transiciones alia vy baja, gue se describen a
continuacion.

a) Transicion Alta. Es la subzona de transicion mas
proxima & Las Lomas; presenta wregulandades
esiraugraficas producto de los depodsios aluwviales
cruzados, la frecuencia y disposicion de estes depodsitos

AT G ANy e Dnhonas banneas Bapo e,

eriales se encuentran estraios arcillosos gque
wworeyacen a los depdsiios propios de Las Lomas
thg 20

La esiratigratia comunmente encontrada tiene ias

caractensticas anotadas en fa tabla 4 {hg 22
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Fig 22 Sondeo de cono eléctrico en I3 subzona de

transicidn alta

TABLA 4. ESTRATIGRAFIA Y PROPIEDADES, TRANSICION ALTA

Espesor, {. en c. en 2. en

Estrato’ en m t/m? t/m? grados
Costra superhicial 8210 1.6 10 20
Suelos hlandos 426 1.3 5 0

* En oroen o¢ apancion a garie de 13 superhicie



bl Transicidn Baja. Corresponde a la transicidn vecina
a la zona del lago, aqui se encuentra ta serie aicillosa
supenor con intercalaciones de estratos mparenosos de
ongen aluvial, que se depositaron durante las
regresiones cel antiguo lago. Estle proceso dio ongen a
una estratificacitn compleja, donde los espesores y
propiedades de 10s matenales pueden tener variaciones
importantes en cortas distancias, dependiendo de la
ubicacian duf siho en Lsiudio respeclo a lus cotrienius de
anliguos rios y parrancas.

Por lo anterior, puede decirse gue las caracteristicas
estraligraficas oe la parte superior de la transiciéon baja
son simulares a la subzona del Lago Centro 1 0 Centro il
leniendo en cuenta que: a) 1a costra superficial esta
formada esenciatmente por depbdsitos aluviaies de
capacidad de carga no uniforme, bl los matenales
compresitles se extienden unicamente a profundidades
meximas dot orden de veinle metros, ¢l existe
interestratificacion de arcilas vy suelos imoarenosos, vy
4} se presentan mMantos colgados.

Enla hg 23 se muestran 105 resuliados de un sondeo
de cono caracterislico ge esla subzona.

2.2
Abrupta cercana a los cerros

Es la transicion entre la zona del lago y cerros aislados
como el del Peribn de los Banos, en la que arcillas
lacustres estan intercaladas ¢con numerosos lentes de
malenales erosionados de los cerros y hasta lentes
delgados de waveruno sthciticado La Iig. 13 se ilustra i3
complepdad estratigralica de una de estas transiciones.
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3
Zona de Lomas

Enla formacién de Las Lomas se onservan |os
siguienies eiementos toldgicos, croducto de erupciones
7e los grandes volcanas andesiiicos estratificados de la
sterrg g2 les Cruces

s Honzonies ge cenizas voicanicas
« (Capas ge erupcIones pumilicas.
* Laharos

Avalancinas ardientes

Cepdsiios giaciaes.
* Depbsitos fluviogiaciales.
+ Deposiios fluviales
» Suelos

Eventuaimenta se encueniran rellenos no
compactacos, uliizados para nivelar lerrenos cerca de
'as barrancas y lapar accesos v galerias de minas
antiguas

Touns esins malenaies oresenian condiciones
Irregulares ce competidadg v cementacion, que
geterminan iz esiablicad de ias excavaciones en esty
zona. por ello, excepluando a los cortes en lahares
sompacios, en los gemas depdsilos pueaen desarrollarse
macanismoes de falla.

Tobas y lahares fracturados. Estos matenales pueden
wresentar fracturas en drecciones concufrentes gque
jeneran blogques potencialmenic ingstables, eslos
slogques pueden acuivarse bajo la accidn de un sIsmo ©
or efecto de la alteracion de las superiicies de
razturarmento, al estar sometdas a un humedecimiento
.ragucio de la infiltracidn de escurnmientos no
.. wrolades En algunos casos, las fallas locales enla
uw2rficie del corte podrian generar taludes invertidos de
stabiidac precaria.

Jn aspecto sigrificative de fas tobas, es que algunas

ellas son muy resistentes al intempernsmo y gue
acluse endurecen al exponerse al ambiente mientras que
iras son facitimente degragaoles vy erosionables,

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

Lahares poco compactos y depdsitos glaciales y
fluvioglaciales. Esios depdsitos presentan una
compacidad y cemenlacibn muy errdtica, por lo que la
erosion progresiva de ongen eblico v fluvial tende a
generar depbdsiios de talud creciente, que solo detiene su
avance cuando aicanzan el angulo de reposo del suelo
granular en estado suelto.

De la descripcién anterior se concluye gue los
piincipales agentes de activacion son el agua y el viento,
por lo cual es necesario proteger estos matenales conira
un ntempensmo prolongado.

Basaltos. Son los pedregales generados por el Xitle
{fig 16}, formados por coladas 1avicas que presentan
discontinuidages como fracluras y cavernas,
eventualmenie relienas de escoria. La eslabikdad de
excavaciones en estos basaltos debe analizarse en
funcien de los planos principaies de fracturamento y no
de ia resistencia intrinseca de |z roca; en el caso de
cavernas grandes debe estudiarse la estabilidad de los
techos En la exploracion geotécrica de esta zona tiene
mis valor el reconocimiento geoldgico detallado y la
perforacidn controlada con martillos neumaticos en
mayor numero de puntos, que la obtencidn de muestras
con barnles de diamante y maguinas rolatorias.
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METODBS DE EXPLORACION Y MUESTREO EN SUELOS
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EXPLORACION Y MUESTREO EN SUELOS

1.- METODOS SEMIDIRECTOS DE EXPLORACION
1.1 PENETRACION A PRESION (penetrometro holandés)
1.2 PENETRACION DINAMICA (penetracion estandar)
2.- PROCEDIMIENTOS DE MUESTREO
2.1 MUESTREO ALTERNADO
2.1.1 METODO MANUAL
2.1.2 PENETRACION ESTANDAR
2.2 MUESTREO INALTERADQ
2.2.4 METODO MANUAL
2.2.2 TUBO DE PARED DELGADA (Shelby)
2.2.3 BARRIL DENISON
2.2.4 MUESTREADOR PITCHER
3.- SUPERVISION DE EXPLORACION
4 - PROTECCION Y TRANSPORTE DE MUESTRAS
4 1 MUESTRAS ALTERNADAS
4.2 MUESTRA CUBICA INALTERADA
4.3 MUESTRAS INALTERADAS CONTENIDAS EN TUBOS
5.- MAQUINAS Y EQUIPO DE PERFORACION Y MUESTREQ
5.1 MAQUINA PERFORADORAS
5.2 BOMBAS DE PERFORACION
5.3 BARRAS Y ADEMES DE PERFORACION

6.- TECNICAS DE PERFORACION
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1.- METODOS SEMIDIRECTOS DE EXPLORACION

Los métodos semidirectos de exploracién son las técnicas de penetracion que se aplican para
determinar la variacién de la resistencia al corte de los suelos con la profundidad. Los
penetrometros que se utilizan son conos o tubos de acero que se hincan a presion ( estaticos )
o con el impacto de una masa

( dinamicos ); de los primeros, el cono holandés es el de uso mas difundido ; de los dinamicos,
el mas usual es la prueba de penetracion estandar ; que ademas tiene la ventaja de recuperar
muestras alteradas que permiten definir confiabiemente la estratigrafia.

1.1 PENETRACION A PRESION ( PENETROMETRO HOLANDES )

El penetrometro 0 cono holandés se utiliza profusamente en suelos arenosos, para los que se
han desarrollado correlaciones de interpretacion 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 areas grandes; su uso esta
condicionado a que se obtengan correiaciones locales en sondeos realizados con el
penetrémetro estandar o muestreos inalterados.

El penetrometro holandés es un cono de acero que se hinca en el suelo con ayuda de una
columna de barras, concéntrica a otra tuberia exterior que elimina la friccion lateral (fig.ll). Con
este sistema de carga se puede medir la resistencia de punta (q,) y la friccion lateral (f,); ambas
medidas en el sistema de cilindros hidraulicos con gue se genera la fuerza axial necesaria para
el hincado.

1.1.1 CARACTERISTICAS

En la fig. 1l 2 se muestra un corte esquematico del penetrometro holandés: consta del cono de
acero de 3.57 cm de diametro (10 cm? de area) con angulo de ataque de 60° una funda
delirante de 3.57 cm de diametro y 13 cm de longitud (147.02 cm? de area), la tuberia interior
de 1.5 cm de diametro con un tope que imita el movimiento de la barra central dentro de la
funda a 4 cm y la tuberia exterior de 3.57 cm de diametro; los tramos de ambas tuberias son de
1 m de longitud y se unen para lograr la profundidad requerida.

INTERPRETACION DE LA INFORMACION

La interpretacion de la informacion gue se obtiene con conos hincados a presién, asi como su
aplicacion a problemas de mecanica de suelos, consiste en analizar la forma de las gréficas
presion de punta y fnccion lateral contra la profundidad (fig.lll. 3); definiendo las zonas
caracteristicas de! sondeo, para esto |a tabla Ill.1 puede facilitar ia labor. -
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Operacidn de) cono holandés
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TABLA IlI. 1 Comparacion entre las vanaciones de q. y de {,

Decrece Constante Crece
D | Transicion entre dos capas Una grava de boleo empujado
€ | diferentes, ta inferior de por el cono ha quedado
f menor resistencia . No ocurre acunado contra la funda
e deslizante
c
e
C | Una grava de diametro mayor | Suelo homogéneo
©|que del cono ha sido{que puede ser
: empujada por este en un,clasificado usando la
t |estrato cohesivo blando o/fig. lll. 4 No ocurre
a |granular suelto
n
t
€
Una grava de diametro mayor | E| penetrometro esta | Estrato cuya resistencia
Clque el del cono ha sidolen roca blanda o en}aumenta con la profundidad o
; empujado por este en unjestrato durc qQue nojcuya resistencia ultima no ha
c t estrato cohesivo .- de|puede ser penetrado |sido alcanzada L
e | consistencia media® o h
granular denso k
OPERACION

€

El penetrometro se hinca empujandolo con las barras exteriores, hasta colocarlo en la
profundidad en que se hara una prueba; en esta condicion se cierra el penetrometro, d = 0
(fig.lll.1.a), después se empuja con las barras centrales para penetrar con el cono la carrera
completa de 4 cm (fig. Ill.1.b) con esta operacién se determina la fuerza q. necesaria para
hincar el cono solo. Al final de este movimiento el tope de la tuberia hace contacto con la funda
deslizante y al continuar ei hincado, otros 4 cm, se arrastra a {a funda deslizante; ta nueva
fuerza que se mide R,, corresponde a la resistencia de punta qc mas la fuerza de friccién f, que
desarrolia la funda.

REGISTRO DE DATOS

E! registro de datos para esta prueba se presenta en la fig. IIl.2 .Para el calculo de los
esfuerzos qc y f, se utilizaran las siguientes expresiones:

R.Q.=F,

La fuerza axial con que se hinca este penetrometro se genera con un gato hidraulico, que
puede empujar solo a la tuberia interior o la exterior o simultaneamente ambas. La magnitud de
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SONDED NIV FREAT. HOJA
LocacL 1: MAQUINA. FECHA
PRUZBA DE PENETRACION
CONO HOLANDES - v OPERADOR SUPERVISOR
QBRA:
Prof Mongmetros  {kg/cm?) |Estuerzos hg/em? ,
(ro)' Observaciones
™ Cono | Fundg Conjunto e fg
|
NOTaS l
FIG.111.2. Registro de penetracidén con cono
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la fuerza axial se determina midiendo la presion del fluido hidraulico. En los modelos mas
recientes de este aparato se mide la fuerza aplicada con mayor precisién, usando celdas de
carga con deformimetros eléctricos colocadas atras del cono y de la funda deslizante. Las
cargas que pueden aplicarse varian entre 2 y 20 ton. dependiendo del tamafio del sistema de

carga axial.

1.2 PENETRACION DINAMICA (PENETRACION ESTANDAR)

La prueba de penetracion estdndar se puede utilizar en -cualqguier-tipo de suelo fino hasta
arenas, arriba y abajo de! nivel fredtico. ‘-En los suelos con gravas aisladas puede operar
confiabiemente; si el contenido de grava es alto o existen boleos, o trozos de roca, no se debe
utilizar.

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

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

El muestreador ¢ penetrometro estandar es un tubo de pared gruesa de dtmensnones
especificadas, que se hinca a percusion con energia también especificada.

A

1.2.1. CARACTERISTICAS

Este muestreador consiste de un tubo grueso, partido longitudinaimente, con una zapata de
acero endurecido y una cabeza que lo une al extremo inferior de una columna de barras de
perforacion que le transmite la energia de hincado; en la fig.1l.3 se muestra el penetrémetroc con
las dimensiones que debe satisfacer (estrictamente). La cabeza tiene una valvula esférica que
se levanta y permite, durante el hincado, aliviar la presion del fluido y azolves que quedan en el
interior del muestreador, y cae por peso propio durante la extraccion del muestreador, para
evitar que la presion del fluido de perforacion expulse 1a muestra; una vanante de esta vélvula,
es el utiizar la esfera con varilla, mostrada en la fig. 11.3.

Ei tubo generaimente esta partido longitudinaimente, para recuperar facilmente la muestra; otra
solucion, poco recomendabie, consiste en un tubo sélido con funda de polietileno delgado. La
Zapata de acero endurecido es una pieza de consumo que debe sustituirse cuando pierde las
dimensiones especificadas. Opcionalmente el penetrémetro estandar 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 calda libra
guiada de 75 cm. que impacta a una pieza yunque integrada a la columna de barras de
perforacion; el didmetro de éstas Ultimas se elige de acuerdo con la profundidad, como se
indica en la tabla {l.1
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TABLA |1, 1 Barra recomendable para la prueba de penetracion estandar

Barra recomendable Peso, en kg/m

6.53
6.23

AW
BW

1.2.2 REGISTRO DE DATOS.

Para la prueba de penetracion estandar, se llena el registro de campo de ‘la fig. 111.6 con la
informacion que se va obteniendo durante la ejecucion del sondeo; conviene utilizar las
abreviaturas de la tabla {lI.6 para simplificar su presentacion; las notas al pie del registro son
observaciones que se hacen durante la ejecucion y que pueden ayudar en la interpretacion del
sondeo: dos columnas quedaran en bianco: la de presion, que no tiene significado en este
caso, y la de recuperacion (rec) que no proporciona informacion de interés con este
muestreador.

CORRELACIONES DE N EN SUELOS COHESIVOS

La resistencia a la penetracion N se correlaciona empiricamente con {a consistencia y
resistencia a la compresion simpie q, de los suelos cohesivos con la ayuda de fa fig. [il.8.

CORRELACIONES DE N EN SUELOS GRANULARES.

La resistencia a la penetracion N se correlaciona con la compacidad relativa (C,) y angulo ¢ de
los sueics granulares, tomando en cuenta la influencia del esfuerzo vertical efectivo (5,,) como
se muestra en la figura |I1.9. En esta grafica el par de valores (N, g} define un punto y su
proyeccion , segun una recta de la famiiia de la grafica, proporciona la correlacién mencionada.

35 85
Suelta [ Medio Densa ] Muy densa
D 30 40

Valores tentativos de & para arena media uniforme (Sp,,) como suelo tipico
El valor de o, se puede estimar con ia expresion.

o, =ysecoh +y

h, profundidad del nivel freatico, en m

hy + h; profundidad de |la prueba, enm )

y Seco peso volumetrico del material, arriba del nive! freatico (1.5 ton/m?®, valor
aproximado)

v pesc del material sumergido (0.9 ton/m® valor aproximado)

Una correfacion mas simple, sin correccion por el esfuerzo vertical efectivo, se presenta en la
tabla 1.3 y que se recomienda solo para la interpretacion preliminar de ia prueba.
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TABLA lll. 3 Densidad relativa de arenas y el numero de golpes obtenido en pruebas de
penetracion estandar

Densidad relativa

Muy suelta
Suelta
Media
Densa

Muy densa

OPERACION.

El penetrometro estandar se hinca 45 cm en el fondo de una perforacion de 7.5 cm de diametro
minimo, con la energia que proporciona el impacto de una masa de 64 kg. dejada caer
libremente de 75 = 1 cm de altura.

Durante la penetracion se cuenta el numero de golpes necesarios para hincar cada tramo de 15
cm: se define como resistencia a la penetracion estandar, el numero N de golpes para hincarlo
en los ultimos 30 cm (la suma de los goipes de los dos ultimos tramos), si el penetrémetro no
se puede hincar los 45 cm, cuando se han dado 50 goipes, se suspende la prueba y por
extrapotacion se deduce el numero N 50.

PROCEDIMIENTOS DE MUESTREO.

Los procedimientos de muestreo son las técnicas que se aplican para obtener especirmenes
alterados o Inalterados de diferentes profundidades del subsuelo, con los gue posteriormente
se realizan pruebas de laboratorio para conocer sus propiedades indices y mecanicas.

Muestras Alferadas. Son muestras cuyo acomodo estructural se pierde a consecuentia de su
extraccion; se utilizan en el laboratorio para identificar e! tipo de suelo a que corresponden,
realizar pruebas indice y preparar especimenes compactados para someterlos a pruebas
mecanicas.

Muestras Inalteradas. Son muestras cuyo acomodo estructural esta relativamente inalterado, ya
que necesanamente se inducen cambios de esfuerzo por su extraccidn y estos generan
cambios volumétncos; estas muestras se utilizan en el laboratono para identificar el tipo de
suelo a que corresponden, realizar pruebas indice y mecanicas.
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2.1 MUESTREO ALTERADO.

METODO MANUAL.

La obtencion de muestras representativas alteradas de cualquier tipo de suelo localizado arriba
o abajo del nivel fredtico puede hacerse con herramientas de mano, mediante pozos someros
de pequefio diametro, pozos excavados a cielo abierto, cortes 0 zanjas.

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

3

EQUIPO.

Cuando el muestreo se hace en perforaciones de pequefio diametro {maximo 10 cm) se
requieren herramientas manuales de perforacion, como la pala posteadora y barreras
helicoidales (fig. 11.4).

Cuando el muestreo se hace en zanjas ¢ pozos a cielo abierto se utilizan picos y palas para la
excavacion y espatulas para el muestreo.

Podria requerirse ademar las paredes de la excavacion y contar con bombas para extraer el
agua en sondeos que se lleven abajo del nivel freatico.

OPERACION.

Las muestras que se pueden obtener en pozos hechos con herramientas de perforacion
manual. como pala posteadora o brocas helicoidales consiste en pequefios terrones que se
rescatan a medida gue progresa !a excavacion, estas muestras se conservaran en bolsas de
poiietileno o frascos de vidrio.

Las muestras que se obtengan de pozos a cielo abierto o zanjas podran tomarse de la paredes
y del fondo, debe eliminarse el material superficial contaminado y tomarse la muestra de suelo
recieén descubierto. El tamafo de la muestra esta en funcion de las pruebas que se realizaran;
para un sondec 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 integral de 30 kg., obtenida de una ranura vertical lateral hecha en el pozo o corte; se
elige el criteno de muestreo acorde al metodo de explotacion del banco. Las muestras se
colocaran en bolsas de polietileno.

REGISTRO DE DATOS

Cuando se trate de pozos a cielo abierto se utilizara el registro anexo, fig. 111.10.
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a) Polg posteadora

FIG.II.4.

b) Borrena helicoidal

Herramientz manual de perforacién
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Cuando se trate de pozos a cilele ablicrto se utilizarad el registro anexo,
I11.10.

ObHA SONDEOQ. HOJA
LOC AL - NIV, FREAT,. FECHA.
SONDEO PQOZO A
P Xz Y: OPERADQOR. SUPERVISOR.
CIELO ABIERTO
Prot Corte ,
o ' Muestra {Clasificacion SUCS |ademe Observociones
N-§ E-w
N
NOTAS L M1 : Mwestsd inaiiecgda cLAavE )
Foe ! T )
:‘:‘1‘1'1::1:: tirada Argille Gravg

B b Mutslrd albecsde Lims Drqanice
€n boise —_—
ED Aigac T

Nevel fi€atice

FIG.I11.10 Registro de pozo a cielo abierto
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2.2 MUESTREO INALTERADO.
METODO MANUAL

La obtencion manuai de muestras inalteradas, permite obtener las muestras con la menor
alteracion 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 pequefia cohesion.

La limitacion de este meétodo radica tambien en su lentitud y que solo se puede utilizar en
profundidades someras (menor de 10m).

Consiste en labrar con herramientas de mano muestras cubicas de 30 cm de lado; con este
meétodo se pueden obtener muestras que conserven el acomodo estructural de las particulas
del suelo. El acceso al sitio de donde se obtengan puede ser pozos a cielo abierto, cortes ©
zanjas.

Las muestras se protegen con un forro de manta de cielo impregnada de parafina y brea.

EQUIPO

i
Para el tabrado de muestras de suelos blandos se requieren espatulas, para los duros un cmcel
ancho y un martillo hgero. Para la proteccion de jas muestras manta de cielo, brochas y
parafina con brea y una estufa portatil.

OPERACION.

Se limpia y enrasa una superficie horizontal de 50 ¢cm de diametro, en cuyo centro se marca un
cuadro de 30 m de iado, se le coloca encima manta de cielo que se impregna de parafina con
brea cahente, aplicandola con la brocha; enseguida se labran pozos de los lados verticales y se
protegen con manta y parafina con brea; se continuan 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. Ill.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 mas utilizado para obtener muestras inalteradas de suelos fino blandos
semiduros, localizados arriba o abajo del nivel freatico.

El diametro 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
diametro, que se inca a presion para obtener muestras relativamente inalteradas de suelos
finos blandos a semiduros, localizados arriba o abajo del nivel fredtico.
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CARACTERISTICAS.

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

En la fig. Il. 5 se presenta el muestreador con los dos tipos de unién tubo cabeza usuales; el
primero con tres torilios Alien y el segundo con cuerda que ha mostrado ser mas confiable
que el primero aun operando en suelos dures. La cabeza tiene perforaciones laterales y una
valvula esférica de pie que abre durante la etapa de muestreo, para permitir el alivio de la
presion del interior del tubo. Posteriormente se cierra para proteger a la muestra de las
presiones hidrodinamica que se generan durante la extraccion del muestreador.

La figura 1.6 corresponde a un muestreador de valvula deslizante en la que se sustituye la
valvula esférica de los muestreadores anteriores por un mecanismo. Ei cople de unién a la
columna de barras de perforacion, tiene un tramo cuadrado al que se enprosca una bama
circular que termina en una ampliacién 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 perforacién del
interior del tubo.

En las figuras |l. 7 se anotan las dimensiones que necesariamente deben satisfacer estos
muestreadores para los diametros de 7.5y 10.0 cm.
Cabeza

Cuerda
Lm JRE:]

De | Dijpm P ( l d

d
b L
Diam nominal De, Dy Dm, e, d, L, Lm, Cuerda
encm encm en cm encm en cm encm. encm en cm. de union
75 7.62 7.22 7.11 0.20 1.27 75 60 AWY
717 BW
100 10.16 9.76 9.61 0.20 1.20 0. 75 BWY
969 NW
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De diametro exterior d longitud aguzada

Di diametro interior L longitud tubo
Dm  diametro muestra Lm longitud de muestreo recomendable
e  espesor La espacio para azolves

FIG. Il. 7 Dimensiones de los tubos de pared delgada

Ei procedimiento de afilado del tubo debe ser lo suficientemente preciso para que se obtengan
tubos con ias dimensiones especificadas., fig. 11. 7.

Hvorsiev describe dos métodos para esta operacion; el mas sencillo consiste en afilar primero
el tubo en un torno y después con un bloque de moldeo darle la forma de |a figura I.7.

Otro cuidado que se debe tener con este muestreador, es el de pintarlo "para reducir el
fenomeno de corrosion de la lamina, el cual induce cambios fisico - quimicos al suelo
muestreado.

CONDICIONES GEOMETRICAS,

La observacién cuidadosa de muestras obtenidas con tubos de pared delgada de condiciones
geomeétricas diferentes, mediante ia técnica de secado de laminas de suelo, permitid a Hvorslev
fundamentar las relaciones de areas y diametros que deben satisfacer estos muestreadores
para asegurar un buen funcionamiento.

E! 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 alpjar 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 interior y aumente su adherencia; enseguida se corta la base de
la muestra girando 2 vueltas el muestreador y se procede a sacario al exterior, donde se limpia
e identifica, se clasifica y protege a la muestra.

REGISTRO DE DATOS.

Se utilizara el registro de campo de la fig. 1.6 con la informacion que se va obteniendo durante
la ejecucion del sondeo; conviene utilizar las abreviaturas de la tabla 1il.6 del capitulo de
recomendaciones, para simplificar la presentacion, las notas al pie del registro son
observaciones gue se hacen durante ia ejecucion y puede .ayudar en la interpretacion del
sondeo Debe también anotarse la presion necesana para hincar el muestreador y el
porcentaje de recuperacion de muestra que expresa cualitativamente la calidad que se alcanza
en cada operacion del muestreador, como se muestra en |a tabla 111.4.

Rec = L/H 100
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Rec recuperacion
L longitud recuperada

H longitud muestreada

TABLA lll. 4 recuperacion de muestras

PP Sk bt Eg@.__.‘._- i st

MUESTREADOR DENISON.

Con este muestreador que opera a rotacion y presion se obtienen muestras, que pueden ser
inalteradas, de arcillas duras, limos compactos y limos cementados con pocas gravas,
localizados abajo del nivel freatico. Arriba de este nivel, las muestras pueden contaminarse con
el fluido de perforacion y por ello su uso es poco confiabie.

El muestreador tipo Denison consiste de dos tubos concéntricos; en el interior que se hmca a
presion, se rescata ta muestra de suelo, mientras que el exterior, con ia broca de corte en su
extremo gira y corta el suelo a su alrededor. Para operar este muestreador se requiere fluido de
perforacién, que se hace circular entre ambos tubos.

CARACTERISTICAS.

En la fig. 11.9 se muestra el disefio 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 perforacion y permite que el tubo interior se hinque a presion en el suelo,
sin inducir esfuerzos de torsién 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 posicion
relativa entre ambos tubos; asi durante el muestreo. el tubo interior penetra en el sueto la
distancia, d (fig. ll. 9) antes que la broca, para proteger a la muestra de la erosidon y
contaminacion que le puede ocasionar el fluido de perforacion. '

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

Para el muestreo de materiales granulares conviene adaptarie una trampa de canastilla que
consiste en lengiietas de lamina de acero flexible remachadas el tubo interior, como se muestra
enlafigurall 9 )

TABLA 1l.2. Dimensiones del tubo Denison (en cm)

Diametro Tubo inferior Tubo exterior Barras de

nominal operacion
De Di Dm L De Di L Lm
7.5 7.62 7.22 7.11 75 8.52 7.92 90 60 BW
717
10.0 10,16 | 8.75 9.61 a0 11.16 | 10.46 105 75 NW
' 9.69
Donde:
De diametro exterior L - longitud de tubo
D1 diametro intenor Lm longitud de la muestra

Dm diametro de ia muestra

OPERACION.

Antes de introducir el muestreador al sondeo se debe ajustar {a distancia d entre el tubo interior
y la broca, como se indica en la figura 1l. 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 valvula
opere correctamente. A continuacion se baja el muestreador ai fondo de ia perforacién y se
hinca por 1o menos la profundidad d para evitar que el tubo interior gire al iniciar ia rotacion del
tubo exterior. Durante el muestreo la maquina perforadora transmite, a través de la columna de
barras. rotacion y fuerza vertical, la primera vana entre 50 r.p.m. para materiales blandos y 200
r.p.m. para los duros. En cuanto a fa 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 {a rotacion y la fuerza axial, se deja 0.5 min. en reposo para permitir que {a muestra
expanda. después se gira para romper la muestra por la base y posteriormente extraer el
muestreador.

La extraccion del material que corta ia broca. asi como el enfriamiento de la misma se hace con
un fluido de perforacion que circula por el espacio anular que dejan los dos tubos; en
muestreos arriba del nivel freatico se debe utiizar aire; podria ser admisible utilizar lodo, solo si
se demuestra que la contaminacion que induce a la muestra es tolerable. En muestreos abajo
del nivel freatico puede utilizarse agua o lodo.

La presion de operacion del fiudo de perforacion debe ser la minima con que se mantenga
limpia la perforacion.
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MUESTREADOR PITCHER.

Con este muestreador que opera a rotacion y presion se pueden obtener muestras, que pueden
ser inalteradas, de suelos como: arcillas duras, limos compactos y iimos 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 1a posicion de!l tubo interior se regula
con un resorte axial; mientras gue el extenor, con la broca de corte en su extremo, gira y corta
al suelo del derredor. Su operacion requiere también la inyeccion de un fluido de perfaracion.

CARACTERISTICAS.

El muestreador Pitcher consiste en dos tubos concéntricos, acoplados a una cabeza compuesta
de dos piezas: la superior es fija para transmitir la rotacién al tubo extenor, en cuyo extremo va
la broca de corte, mientras gue la infenor, separada de la fija por un resornte axial, soporta al
tubo interior de 7.5 6 10 cm de diametro en que se aloja a la muestra; 1a funcion del resorte es
de regular la posicién longitudinal del tubo interior con respecto al exterior. En la fig. Il. 11 se
observa que la union del tubo intenor - 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 fija de la cabeza tiene un balero axial cuya funcidon es mantener estatico al tubo interior
mientras gira el exterior y soportar la reaccion 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 bam! Denison.

OPERACION.

E! muestreador se introduce en el sondeo con e! tubo intenor totaimente salido del exterior y la
valvula deslizante abierta (fig. Il 11.2); poco antes de llegar al fonde de la excavacion se
inyecta fluido de perforacion que sale por el tubo interior € impide que se introduzca el azolve
del sondeo al tubo (fig. 11.11.a). al iniciarse el hincado, el tubo interior toma su posicidon de
muestreo, la valvula deslizante se conecta para dar salida al fluido que queda dentro del tubo
interior y el resorte transmite la fuerza axial, en ese momento se puede iniciar la rotacion
exterior (fig. 11.11.b). Si durante el muestreo se encuentra un estrato duro, el resorte se contrae
(fig. 1.11.c} y almacena energia, que impulsa automaticamente a! tubo interior si llega a
encontrarse suelo blando nuevamente.

3. SUPERVISION DE LA EXPLORACION.
La exploracion geotécnica debe realizarse bajo la direccion de un ingeniero capacitado en la

planeacion y ejecucion de los trabajos. Debera organizar los trabajos y recopilar la informacion
que permita definir confiablemente las caracteristicas del subsuelo.
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TABLA 111.5 Criterio de seleccifn de métodos de exploracibén y muestreo
TIPO DE SUELD ‘6todo de perforacion (9790 98 | yiiectro inalterado
exploracion
Arriba Suelos finos {con arenas y gravas) R = 1 P P R{R A K
dal nivel Sueios expansivos R P X A R
frestico Arenas con {inos R P , P L A i A R
Arenas con grava R p P R PA ?
Suelos finos muy duros R A R
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ia Suelos finos curos a muy duros P AIR_K IR A R RiP R
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gatic Suelos 01gdnicos R R A R R A
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TABLA 111.6 Abreviaturas y simbolos para formular los registros de campo

Abreviatura Significado Simpolo |Significado
SUcs Sistema Unificado de Cla Ezzza Arcilla
sificacibén de Suelos
G grava :,._,: Limo
S arena
" 1imo
C arcilla Arena
0 suelo orgdnico
P, turba
t d Grava
" bien graduado
P mal graduado TR 8o]
' - 03¢ eos
L baja plasticidad
5 alta plasticidad Relleno
5°T Prueba de penetracibn esténdar
W niinero de golpes en SPT
INF nivel fredtico A Rai i
X ) ices
PCA poczo & cielo abierto . [
Ll broca triconica Turba - '
oG broca tipo Drag @ - i
F-3 muestra alterada en frasco N° 3 Conchas ;
C-4 muestra alterada en bolsa WN° 4 y E
F-2L muestra lavada en frasco N° 2 £65s i
i - siles !
-5 muestra labrada In situ N° 8
T5-12 tubo Snelby i° 12
T9-3 tubo Denison W° 39
TP-11 tubo Pitcner N° 11 .
TPL-7 tubo Pistdn libre N° 7 "!f Hivel
TR=-3 tubo rotatorio dentado N° 5 i fredtico
Hil-o inuestra oe roca tomada con barri) s
N oserie L N° © —t— gz?e:::rc;n%
Kec 45/75 45 cm de recuperacibn en 75 cm
muestreados
53/10 50 golpes en 10 cm en SPT
. o . r
B, /00 BT barras de perforacidn {(tabla 11.5) Concreto
RN ademes {tabla 11.6)
BXL,wXL barriles muestreadores serie L -
FA pérdida de agua o lodo de perfo ¢ Diametro
racion
o
(
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La profundidad a la que debe ordenar que se hagan los sondeos sera hasta donde el
incremento de esfuerzos verticales sea de 10% del esfuerzo vertical inicial, saivo que se
encuentre roca.

El ingeniero supervisor debe informarse antes de iniciar los trabajos de : el tipo de estructura
que se construira, las condiciones geologicas y probables tipos de suelos que se encontraran
en el sitio, debe conocer las condiciones de trabajo que se impondran a los suelos, para que
sea capaz de juzgar si la informacion que se esta 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 ejecucion de los trabajos; es el responsable
de venficar que con la exploracién se esté obteniendo las muestras adecuadas y la informacidn
geoteécnica para resolver el problema.

Los trabajos de campo los supervisara un ingeniero; que durante la ejecucion del sondeo,
debera seleccionar los muestreadores que se utilicen, incluso recurriendo en un mismo sondeo
a varnos de los descntos. En la tabla lIl.5 se proporciona un resumen de los métodos de
perforacién y muestreo que pueden aplicarse a los diferentes suelos que se presentan arriba y
abajo de! nivel freatico, jerarquizando su aplicabilidad.

El ingentero supervisor sera responsable de verificar que la calidad de las muestras gue se
obtengan sean aceptables, debe también recopilar la informacion de los sondeos, lienando los
registros de campo; para facilitar esta labor puede adoptar las abreviaturas y simbolos de la
tabla 111.6 . Finaimente debe presentar la localizacion de los sondeos en un plano que incluya;
las trazas de las estructuras que se construiran, las cargas que transmiten y los asentamientos
permisibles.

4. PROTECCION Y TRANSPORTE DE MUESTRAS.
4.1 MUESTRAS ALTERADAS.

Las muestras deben identificarse claramente y colocarse en recipientes impermeables o
protegerias adecuadamente para 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
alteraciones guimicas.

Las muestras alteradas son aquellas que no conservan el acomodo estructural de sus
particulas, pero mantienen el contenido natural de agua y no han sufrido cambios guimicos, se
utilizan para clasificar el suelo y definir la estratigrafia del sitio; en el laboratorio pueden
emplearse para realizar pruebas indice que permiten interpretar las caracteristicas y posible
comportamiento mecanico de los sueios. )

Estas muestras pueden proceder de sondeos alterados o de pruebas de penetracién estandar,
se conservaran en frascos de 0.5 It de capacidad, con boca ancha y tapa hermética,
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identificandolos como se muestra en la fig. .12 y colocandolos en cajas de cartdon de 20
unidades.

Las muestras alteradas de material de bancos de prestamo se deberan conservar en bolsas de
nolietileno denso, seltandolas herméticamente con calor o bien con un nudo apretado; si no
interesara conservar e contenido de agua natural pueden utilizarse las boisas de lona. En la fig.
I1.13 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 CUBICAS INALTERADAS.

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

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

‘Se define como muestras inalteradas que conservan el acomodo de sus. particulas, su
contenido de agua natural y no han sufrido cambios quimicos; sin embargo por el cambio de
esfuerzos que sufren por sacarles del confinamiento que tienen in situ ,

sufren alteraciones menores, como expansiones, oxidacion, expansion de los gases disueltos
en el agua intersticial, etc.

Las muestras cubicas de 30 cm de lado deben identificarse con la etiqueta de la fig. 11113
adherida en la parte superior de ia muestra, colocarse en cajas de madera confinadas con
empaque humedo de espuma de poliuretano o serrin de 5 cm de espesor minimo; la tapa de la
caja debe fijarse con tornilios que faciimente puedan desmontarse para sacar la muestra.

Para el transporte de estas muestras deben protegérseles de los agentes atmosféricos y
vibraciones y goipes que podrian dafiar ia estructura de! suelo.

4.3 MUESTRAS INALTERADAS CONTENIDAS EN TUBOS.

Se deben tener cuidados similares a los descritos en el incisa 4.2. Se recomienda ademas que
la extraccion de las muestras de los tubos se haga a no mas de dos dias de su extraccion dei
sitio, para evitar fenémenos de corrosion. Las muestras contenidas en tubos de los
muestreadores de pistoén, pared delgada, Denison o Pitcher, se someten al mismo
procedimiento. después de desmontar el tubo de la cabeza que 1o sostiene se coloca en el
soporte para muestras de la fig. .14, con la parte inferior de la muestra hacia abajo; se limpia
la superficie exterior y del interior se eliminan ios azolves con la veleta de la fig. 111.15;
enseguida se coloca el sello mecanico de la fig. I11.16. o se vierte parafina con la brea caliente
(15% de brea a 70 °C), para formar un selioc de 0.7 ¢cm de espesor. A continuacion se invierte la
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posicion del tubo; se le extrae 1.0 cm de muestra con la veleta o una espatula para hacer lugar
al sello mecanico de la fig. 11.15 o el de parafina con brea; con el material extraido se clasifica
en el campo el suelo. En seguida se identifica al tubo adhiriéndole una etiqueta (fig. 11i.13) con
parafina, sefalando ademas la parte superior de la muestra.

Un cuidado adicional que debe tenerse con muestras de arena suelias, es el de colocar un
tapén 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
plerda por la succion que se ejerce al sacar el muestreador y permite drenar el agua libre de la
muestra. : - Cee

Las muestras inalteradas contenidas en tubos deben transportarse en cajas de madera para 3

0 4 muestras, recubiertas interiormente con espuma de poliuretano de 5 cm de espesor,
cuidandc que no sufran golpes ni vibraciones que dafien su estructura.
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5 MAQUINAS Y EQUIPOS DE PERFORACION Y MUESTREO.

5.1 MAQUINAS PERFORADORAS.

Las maguinas mas adecuadas para la explotacidn geotécnica son aqueilas capaces de operar
a velocidades de rotacion bajas { 50 r.p.m. ) y potencia alta ( mayor de 40 HP ); caracteristicas
necesarias para trabajar con los muestreadores Denison y Pitct)er y sobre todo par el manegjo
de espirales de perforacion; su sistema de gatos hidraulicos para carga vertical debe tener una
carrera minima de un metro de longitud para hincar -los tubos de pared delgada y-
muestreadores de rotacidn de manera continua, sin interrupciones que afecten la calidad de la
muestra.

En la seleccion de la maguina de perforacion; debe tenerse en cuenta que por las
caracteristicas de estas maquinas se distinguen: las disefiadas para la perforacién y muestreo
de rocas. que no permiten aicanzar la eficiencia y calidad de trabajo que puede obtenerse y las
maquinas disenadas para la exploracion de suelos. En cuanto a la bomba, las de cavidad
progresiva han demostrado ser adecuadas para la exploracion geotécnica, especiaimente
porque manejan lodos densos de perforacion a menor presién.

En la tabla Il. 13 se presenta un resumen de las caracteristicas principales de las maquinas
usadas para exploracion.

TABLA Ii. 3 Maquinas perforadoras para geotecnia

Tipo de Profundidad con barras en | Peso en | Carrera | Empuje | Capacidad | Velocidad | potencia del
maguina . m ton del gato | vertical, del del motof, en
enm en ton malacate, malacate ton
en ton en ton
AX NX Espiral
e
Mobiie Dl 600 450 90 3.7 1.72 886.3 34 65-350 a7
B61
Maobile Dnili 152 100 46 3.0 37 . 4230 2.5 0-513 97
B40L
Mobile Drili 50 - 23 1.3 1.73 2938 3 58-455 54
B305
Acker 390 300 45 22 3.3 8552 4.5 43-237 48
MP100
Acker 390 300 45 20 18 3.242 4.5 50-335 48
MP 50
Pendriil 137 100 40 22 1.8 3131 3 60-1100 38
PD
Long year | 426 266 - 1.1 06 | 3232 3 22-1510 30
34




5.2 BOMBAS DE PERFORACION.

La bomba que se utiliza para inyectar el fluido de perforacién puede ser de dos tipos: las de
piston, capaces de manejar agua y lodos de muy baja densidad y las de cavidad progresiva,
que manegjan desde agua hasta lodos de densidad alta con sdlidos de suspension. Estas
Ultimas son las mas recomendables para la exploracién geotécnica, porque operan a precisen
bajas, gastos altos y con ello reducen el efecto erosivo det chifién de descarga,; tienen la
ventaja adicional de que con el lodo se-elimina la necesidad de ademe metalico.

En la tabla 1.4 se muestran las caracteristicas principales de las dos bombas mas utilizadas en
trabajo de explioracion.

TABLA |l. 4 Bombas de perforacion

Marca Tipo Gasto maximo Presion Potencia, en | Peso en kg Opera
en 1t/ min maxima, en HP
kg /em?
Moyno 3L6 | Cawdad progresiva 162 16 75 250 agua y lodo
denso
Royal Bean Piston - tnple 132 35 7.5 KET; agua

5.3 BARRAS Y ADEMES DE PERFORACION.

Se recomienda usar las barras de perforacion de diametro nominal EW para sondeos
superficiales y pruebas de veleta, las AW y BW para la operacion de muestreadores y la
ejecucion de pruehas de penetracion estandar y las BW y NW para la operacién de
muestreadores rotatorios; las barras NW no deben utilizarse para la prueba de penetracion
estandar por su elevado peso. De lo anterior se concluye que las barras BW son las de uso
mas general en trabajos de exploracion geotécnica.

En ia fig. 11.12 se muestran los dos tipos de barras de perforacion que se utilizan: las de pared
uniforme corresponden a las barras de menor diametro EW y AW, y las de pared aligerada
(recalcadas) que se utilizan en los diametros BW y NW, Sus dimensiones y geometria se
muestran en la tabla I1.5.

Los ademes metalicos recomendables son los de diametro nominal NW porque permiten el
paso del penetrometro estandar y el HW, que por su diametro permite el paso de los
muestreadeores Shelby y Denison.
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TABLA Il. 5 Medidas de las barras

Barra (=3 b, = Peso jCuerda
kg /s por
3m {pulgada

pulg mm pulg mm pulg mm
EW 1313 349 7/18 [22.2 7116 [12.7 | 14.0 3
AW 123/32 |44.4 17/32 (30.9 5/8 199 | 199 3
' BW 21/8 540 1% 44.5 % 18.0 {19.8 3
{ NW 25/8 667 2% 57.2 13/8 |34.9 {245 3

longitud estandar 3.05 m { 10 pies )
P, diametro exterior
b, diametro interior

b. diametro interior del cople

Los ademes metalicos utilizables en exploraciones geotecnicas se muestran en la fig. 1113 y
sus dimensiones en la tabla 11.6. se observa que sus diametros
limitan el diametro de los muestreadores gque pueden pasar a través de ellos; por ello en
sondeos en que se pretenda utilizar muestreadores de mayor diametro, queda obligado el uso
de lodos de perforacidon que eliminen la necesidad del ademe metalico.

TABLA |1.6 Medidas de ios ademes mas usuales

interiores de 76 y 101 mm

Ademe = =} Peso kg /| Cuerdas por
3m Pulgada
pulg mm pulg. Mm
NW 3 38.9 3 76.2 391 4
HW 4 v 114.3 4 101.6 51.3 4

b, diametro extenor

P, diametro interior
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6. TECNICAS DE PERFORACION.

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 aun en ese caso conviene abocardar la
perforacion a un diametro mayor. El didmetro maximo de perforacién para sondeos de
exploracion es de 15 cm y el minimo aquel en que pueda penetrar libremente el muestreador
gue se utiice.

Las técnicas aplicables para realizar estas perforaciones se presentan en la tabla 1.1 en la
misma que se observa que en ia eleccién de la técnica influye: el tipo de suelo, la posicién del
nive! freatico y la profundidad que debe alcanzar el sondeo.

TABLA |. 1 Técnicas recomendables de perforacion

Tecnica Suelo en que se aplica Observaciones
Pozos a cielo abierto todos Apiicables solo en sondeocs
someros
Lavado con agua o lodo Cohesivos blandos y arenas Aplicable abajo de! nivel
con poca grava freatico
Con agua o Todos Aplicable abajo del nivel
Rotacion lodo freatico
En seco Todos Aplicable arriba y abajo del
ruvel freatico

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 ademas permiten observar |a estratigrafia y materiales del sitio. En caso de recurrir a los
pozos a cielo abierto, se imita su aplicacién a pozos someros de profundidad no mayor a 10 m,
excavandolos en seccion cuadrada de 1.5 m de lado. Los cortes son poco utilizados, porque
requieren mover volumenes grandes de material. Finalmente, las zanjas quedan llmttadas a
problemas cuya influencia sea superficial.

Los pozos a cielo abierto excavados en materiales poco estables, deberan ademarse con
marcos estructurales de madera y cuando se excaven mas abajo del nivel freatico del sitio
debera instalarse un sistema de bombeo para extraer el agua.

Esta tecnica puede aplicarse a todos los tipos de suelos, aunque resulta mas eficiente en
suelos cohesivos y presenta mayores dificultades en los granulares.
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EQUIPO.

Las excavaciones podran 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 pequefo malacate. Se pueden hacer los pozos con maquinas rotatorias
capaces de hacer perforaciones de 0.8 a 1.0 m de didmetro; en cuanto a las zanjas, hacerla
con maguinas retroexcavadoras resulta eficiente. Si los pozos a cielo abierto requieren de
ademe. o mas adecuadc es hacerlo con marcos de madera.

OPERACION.

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 hara como se muestra en la fig. 1l
17 y si se considera conveniente analizar se puede hacer el calculo estructural con ias
distribuciones de esfuerzo de la fig. 11.18.

En pozos excavados en arcilla se puede alcanzar una profundidad Z,,.« sin necesidad de
ademar sus paredes, donde

4C

Ipax = ——==
YVKa
donde:
Zw  profundidad que se puede excavar sin ademe, en (cm)

o cohesion del suelo, en (kg/cm?)
¥ peso volumétrico de! suelo, (kglcm?)
K, coeficiente de empuje activo (K, = 1)

6. 2 METODO DE LAVADO.

La perforacion se hace con un trépano o cincel de percusiéon que simultaneamente con los
impactos inyecta un fluido de perforacion que erosiona y arrastra a la superficie el matenal
cortado.

Esta técnica es aplicable a sueios cohesivos blandos y suelos granulares de compacidad media
con bajo contenido de gravas localizados abajo del nivel freatico. Es un método poco eficiente,
pero la senciilez y economia del equipo o hacen muy Gtil.
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EQUIPO.

El equipo necesario para esta técnica de perforacion (fig. 111.14) consiste de un malacate de
friccion para cable de manila de 500 kg., una bomba para agua o lodo de 45 t/min. de gastoa 5
kg/cm? de presién con accesorios, tripié con polea, barras y trepanos de perforacion y ademe
metalico (opcional).

OPERACION.

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

6. 3 PERFORACION A ROTACION CON AGUA O LODO.

Esta técnico consiste en cortar e! suelo con una broca que penetra a rotacidon y presion,
myectando simultaneamente agua o lodo para enfriar a la broca y arrastrar el material cortado
hasta la superficie.

Se puede recurrir a la perforacion a rotacion abajo'deI nivel freatico, en casi todos los suelos;
en suelos granulares seguramente se requerira ademe metaiico para estabilizar 1as paredes de
la perforacion, saivo que se opere con lodo de viscosidad y densidad adecuadas para
estabilizar el sondec. Arriba del nivel freatico podra operarse con lodo si se demuestra que la
contaminacion gue induce al svelo es aceptable.

EQUIPO.

El equipo necesario para esta técnica de perforacion (fig. 11.15) consiste de una perforadora
rotatoria con sistema hidraulica de carga con potencia minima de 30 HP, una bomba para el
manejo de lodo de perforacion de 100 it/min. de capacidad y herramientas como brocas tipo
Drag y Triconicas (fig. 11.16) de 7 a 10 cm de diametro, ademas de barras de perforacién.

OPERACION.

Esta técnica se aplica con mayor frecuencia utilizando lodos de perforacién, por lo que el
personal de campo debe estar familianzado con los detalles de preparacién y control de los
mismos; conviene utilizar lodos con densidad entre 1.05y 1.3 kg./It y viscosidades entre 30 y 90
seg. medidas con el cono Marsh.. En cuanto a la presion que se aplica a la broca, puede ser
hasta de 3 ton con velocidades de rotacion de 200 a 500 r.p.m. Durante la perforaciéon el
operador debe mantenerse vigilante de la velocidad de penetracion y de los materiales que
salen con la comiente de lodo., porque faciimente puede penetrar estratos blandos
significativamente sin advertirios. La profundidad maxima que puede alcanzarse con esta
técnica limitada. ’
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6.4 PERFORACION EN SECO.

Esta técnica se ha desarroilado fundamentaimente para la exploracién geotecnica, utiliza barras
con una helicoide lateral que transporta a ia superficie y en seco el material que corta con la
broca. :

La perforacién en seco es la técnica mas recomendable para realizar sondeos arriba del nivel
freatico. porque no altera el contenido de agua del suelo; abajo del nivel freatico es también
recomendable porque alcanza mayor eficiencia que los métodos antes descritos. Se puede
aplicar en casi todos los suelos, a condicion de que la perforadora tenga la potencia necesaria
para introducir la broca y que la perforacién 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 minima de 50
HP y mecarismo hidraulico con carrera minima de 1.5 m. Las barras helicoidales (fig.11.17) son
de 10 6 15 cm de diametro y se manejan en tramos de 1.5 m de longitud gque se unen con
perncs de presion que transmiten la rotacion en cualquier sentido. La broca de corte consiste
simplemente en un conjunto de buriles de carburo-de tungsteno que contintan el plano de la
helicoide. '

El ademe helicoide se muestra en la fig. ll. 18, su diametro interior mas usual es de 10 cm, en
tramos de 1.5 m de iongitud que se enroscan entre si y levan un pemo lateral que permite girar

esta herramienta en cualguier sentido. £n 1a figura 11.18 no se muestran las barras centrales

con el tapon obturador para el avance sin muestreo.

La perforacion con barras helicoidales basicamente consiste en introducirias a una velocidad de
rotacion 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
succion que aflojaria el material de fondo. En el caso de que la perforacién sea inestable es
conveniente enjarrar lodo en las paredes de la perforacién introduciéndolo desde la superficie.
La profundidad maxima que se puede alcanzar con esta técnica es del orden de 30 m.

La perforacién en seco con ademe helicoidal es probablemente la técnica mas eficiente en la
exploracion geotécnica, consiste en introducir el ademe con el tapén central que obtura su
extremo. como se muestra en la fig. [l1.19.a; a continuacién se retira el tapén con las barras
centrales y queda libre el extremo fig.lli.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 tapén
obturador y continua la perforacion.

Esta tecnica limita el diametro del muestreador con que se puede operar, salvo gue se utilicen

ademes de 15 cm de diametro interior para lo cual se requieren maquinas con potencia de por
lo menos 50 HP.
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%? PUIVIPING STATIONS

UMI FLATURES

Vosttine Lhsplacenent

Avtoralie Pressime Rehwed Valve
Rubher Liner and Stanless Sieel Roto
By -pass ad Contiol Valves (Opion)
Rugeed Serviee all Steel Drag Shid Bas.

ACKER iU v U PUNFabG 31 ATIUINS
SINGLE AND MULT! SPEED MODELS

For pumping water, mud and cement groul Tluids,

00000

N TR TTI O VN

Artar o it Bl i

FOI DIANMOND CONE DRILLING
SINGLE'SPEED ACKER MODELS -POSITIVE DISPLACEMENT

TAANSMISSION MODEL

SPECIFICATIONS APS 4.17 APS 5.9 APS g-44 APS 7-27 APS 77.27
._""‘_Q_‘;,_ch.'., = 1 Sitn_l________‘ﬁ . _S_Et‘ul _S)}!tl ___S'lu(! Skt
| HORSEPOWER 7.0 G.8 11.2 11.2 144
COCLING Ausr A Aar Acr Par
POWER | Gasolng Gasoiine Gasoline Gasoline Gasoline
1 STARTING Handl Hand Hang Hand HMand
MAX_PSI__ T 150 225 150 225 225
MAX. wajem’ “Hos TiTins 0.5 T 58 158
SPEEDS | Constany Constant Constant Constant 1-2-3-4 Speeds
GPm 17.5 0.0 44.0 2715 4.3-8.9:16.3-27.%
LITERS/MIN Gh.0 33.0 165.8 101.8 16.2.33.5-61.4-103.6
PUIAP TYPE ! 2L4 JLa 216 L6 JL6
SUSTION :1-':’: nCh 1Y inch Z meh 2 inch 2 inch
LISCHARGE 1 inch tinch 1-% inch 1-% inch 1-% inch
J RELIEE VALVE Adjustable Agjjustable Adjustable Adjustalile Achjustable
PRESSURE GALCT 0 10 5QC PS5t O 10 500 PSI 0 10 500 PSI 0 to 500 P51 010 500 PSI
CLUTCH _Bwitwn ‘_ﬁgllhm Builtan Butlt-in Builtan
V-BELYT DRIVLE Mulinsie B Multinle Mullipie Muluiple Multiple
gy -PASS PIPING “Ontenal i Optinnal Onnnnal Opuaonal Oplional
EST. DIMENSIONS inch ¢ mm weh | mm inel mm inch mm inch mm
|_LENGTH Jo |_127C 0 1773 BS ) 2159 | 87 7200 | 96 2438.4
WIDTH | 6G0.¢ 27 6858 | 30 762 30 762 30 162.0
HEIGHT 431 4 17 —43_1_3 "33 838 33 n3R 33 838.2
EST. SHIPPING WEIGHT s, 1 kg. Ibs. kg. ™ kg. Ibs. kg. Ibs. kg,
NET WEIGHT L300 ¢ 136 | 350 3 1585 | 745 337.4 770 348.8 945 4280 _ |
GAOSS WEIGHT _3s0 | 172 | 420 190.2 |_B45 382.7 | 870 394.1 || 1045 | 4733
CUDBE FOR EXPORT |
CU.FT - CU METER 127 0 36 180 5.2 AR.C 13.7 4.9 14.0 55.0 15.5




1 -. Marsal, R.J
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TEMARIO

* Suelos
* Métodos der exploracion y muestreo
 Carta de Plasticidad



“SUELOS: Origen y Formacién”.

DESARROLLO:

*Suelos (definicion)

Clasificacion de los suelos

*Métodos de Exploracion de suelos y Muestreo
*Granulometria

«Clasificacion e identificacion de los suelos
*Algunas propiedades



. SUELO:

Agregado de particulas organicas e inorganicas, no
sujetas aparentemente a ninguna organizacion, cuando
posee propiedades que varian vectorialmente
presentando una organizacion definida.

) Suelos del mundo 77 .| Roca disgregada
las profundidades no estan a escala)
- Roca madre

M o 1a hidrdlisis

ETE Arcilla Coaolinita)
FPolo norte N oo y alarmina
Tundra N  otorita y ferricreta

P»:-r-m-afros i
Padsol ~
Tierras pardas ~

Cherbhozem ..../ ‘

Suelos gr-'lses margina'ls'-f ;

Suelos fetrraliticns
Yy fetrrisoles

=3 Flicrosofk f_l_lr|:| rakion, Reser: r:ldl’l_ ' -ldﬁ Ios derechos,



e  CLASIFICACION DE LOS SUELOS
DEBIDO A SU ORIGEN:

-Residuales: producto del ataque de intemperismo sobre
las rocas, permaneciendo en el mismo lugar de la roca
madre.

Miteria orgbnich | FPadraentos minecales
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-Transportados: son removidos del lugar de
formacion y redepositados en otros sitios.

* Gravedad

* Tacustres
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+  METODOS DE EXPLORACION DE
SUELOS Y MUESTREO.

-DIRECTOS:
Meétodos Preeliminares (caracteristicas cualitativas NO
HAY MUESTREQO)

* P.C.A.

* Posteadora

* Barrenos Helicoidales

* Metodos de lavado

* Métodos de percusion (penetracién estandar)
* Métodos de penetracion (conos)



Métodos Definitivos ( caracteristicas cualitativas y
cuantitativas SI HAY MUESTREOQO)

* P.C.A.

* Tubo de pared delgada

* Métodos rotatorios



-INDIRECTOS:
No necesariamente se obtendran muestras fisicas
(METODOS GEOFISICOS).

* Método Geosismico.

* Metodo Geoeléctrico.
* Método Gravimétrico.
* Método Magnético.



-MUESTREO

* Inalterado: es aquella

muestra que trata de
conservar su estructura antes
de ser extraida (PROPS.
MECANICAS).

- Resistencia
- Deformabilidad
- Permeabilidad

*Alterado: es aquella

-muestra en la que
fundamentalmente se ha
modificado su estructura

(PROPS. FiSICAS, INDICE).

-Contenido de agua

-Limites de plasticidad
-Granulometria

-Peso volumétrico

REPRESENTATIVO
NO REPRESENTATIVO



«  CARTA DE PLASTICIDAD:

- CARACTERISTICAS: - LIMITE LIQUIDO
CTE. E INDICE
PLASTICO
CRECIENTE:

*Compresibilidad *Practicamente la misma

*Permeabilidad *Decrece

*Razon de variacion volumeétrica *Decrece

*Tenacidad *Crece

*Resistencia en estado seco *Crece



-INDICE PLASTICO
CTE. Y LIMITE
LiQUIDO
CRECIENTE:

*Crece
*Crece

*
*Decrece

*Decrece

-EJEMPLO:

Clasifique el siguiente suelo:

Retenido en la malla N°4:

10%
Pasa N°4 y es retenido en 1a 200 :
60%
Pasa 200:
30%
Cu=4;Cc=2.
Fraccion fina:
LL =40%
LP=25%
RESPUESTA:
SC



su clasificacion descriptiva.

GRANULOMETRIA:

Limites de tamaifio de las particulas que
constituyen un suelo, ofreciendo un criterio para

SUELOS GRUESOS:

Para distinguir las gravas de las
arenas puede usarse el tamafio
0.5 [cm] como equivalente a la
malla N°4, y para la estimacion
del contenido de finos basta
considerar que las particulas de
tamafio correspondiente a la
malla N°200 son
aproximadamente las mas
pequefias que pueden
distinguirse a simple vista.

SUELOS FINOS:

~ Caracteristicas de dilatancia,

tenacidad y resistencia en
estado seco; asi como el color y
el olor.

El conjunto de muestras citadas
se efectiia en una muestra de
suelo previamente cribado por
la malla N°40 o, en ausencia de
ella, previamente sometido a un
proceso manual equivalente.



b




ALGUNAS PROPIEDADES:

FiSICAS.

* Presiones y subpresiones de
agua

QUIMICAS.

* Carga eléctrica negativa
* Polarizacion del agua

MECANICAS.

* Fuerzas de gravedad
* Compasidad del deposito
* Orientacion de sus particulas

PESO
VOLUMETRICO.
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- “MECANICA DE SUELOS, tomo 1 «,
- Ed. Limusa. México 1980.
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Técnicas geotécnicas de
exploracion

(Algunas cosas nuevas y otras no
tanto para algunos problemas
geotécnicos de siempre)

Efrain Ovando Shelley



Todo'lo que usted quiso saber sobre exploracion y muestreo
(jpero temia preguntar!):
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Broms
http://www.geoforum.com/knowledge/texts/broms/index.asp
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Undrained strength
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v Gk to Com peter

Elecdfric Cone
Penefromefer 1. Saturation of Cone Tip Cavities
with 80" Apex: and Placement of Fre Saturated
d =36 mm (10 ¢m?) Porous Filter Element,

or 2 Obtain Baseline Readings for
d=44mm (15 cm?) Tip. Sleeve, Porawater Trans ducer,

& Inclinometer Channels

Continuous
Hydraulic Push
d 20 mmvs; Add
rodevery 1 m.

. Cone Penetration Test (CPT)

per ASTAMD 5778 procedures

Cone Fod
. Q6 e dian.)
faclinomeder
f, = sleeve friction
: H Readings talen
| u, = pnrewater pressure 4 every 10 to 50 mme
a,..=net area ratio (f:omtnaclaloallbtatlon) f# '
% u,

e =measured tip stressor coneresistance
:-:,_44‘4 ¥z
N correded tip stra;s = qc + (1 a@uh
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Autamatic Acquisition System

Manual J\L‘(lllisi‘l‘i“l;li %\slun

Data acquired from the load cell are Data acquired from the load cell are

monitored on!monitored on the display of the

the display ACQO002

of the device.

STR002

device By means
of TGASO1
software it
is possible,
during the

acquisition, to transfer the data to a PC.

It is also possible to store off line up to
8 tests in the device memory and
subsequently transfer them to a PC
using the TGASO01 software.
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Sondeo de cono eléctrico del primer mundo:

Resistencia a la penetracion (azul)

Friccidn lateral (rojo), |
Presién de poro durante la penetracidn (verde)
Desviacion con respecta la vertical (azul claro)
Profundidad (blanco)

Velocidad de penetracion (amarillo)

Intervalo de profundidad mostrado: 4 m



Sondeos de avance controlado
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Sondeos con
Método de parforacidn Rotatorie
Perforadors Long Year 38
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|IAS= velocidad de
avance instantaneo

TP = presion de la
barrena de ataque

IP= la presion del fluido

RPM= vel'ocidad de
rotacion
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Field Vane Shear
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Su(FV) =T /((p D32) (H/D + a/2))
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T = maximo torque aplicado

a = factor que depende de la distribucion de
esfuerzos cortantes supuesta en los
extremos del cilindro envolvente al rotar las
navajas (igual a 2/3 par distribucion uniforme)
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7.1 ELEMENTOS TEORICOS DE ESTADOS DE ESFUERZO Y DEFORMACION

7.1.1 ESTADO DE ESFUERZO

E| estado de esfuerzo en un punto de un medio continuo, se puede representar, por medio de
un cubo diferenciai ( en e! casc de analisis tridimensional }, o por medio de un cuadrado
diferencial ( en e! caso de analsis plano ). En este tipo de representaciones. s& ha
descompuesto al vector esfuerzo ( en sus componentes normal y cortante(s) ). que actua en
Gireccion de cada uno de los ejes del sistema de referencia.

Al vector esfuerzo se le define como .
— —_

— AF dF
s= flim —-=—
A 50 AMA dA

Otra forma de definirio, pero ahora onentado. respecto a un sistema de referencia cartesiano, y
actuando en un plano normal a un eje del sistema de referencia, es !

para el piano en direccion X:
Sy =0, 1+ Tyj+ Iz k
para el plano en direccion Y.
-

S. = Tyxi + Oyj +TyzK

para el plano en direccion Z:

-

Sz = Taxi + Tzd + Ozk

Observe que las componentes gde los vectores son los esfuerzos orientados, para cada una de
las caras del cubo diferencial mostrado en la figura 7.1.2.

La convencion de signos de los esfuerzos representados en un cubo diferencial o un cuadrado
diferencial. gue representen a los esfuerzos actuantes en un punto, es diferente para la
ingenteria estructural, que para Mecanica de Suelos. La convencion que se usara en este
curso. sera la de Mecanica de Suelos.



CONVENZ'ON DE SIGNOS DE ESFUERZOS.

Antes de definir la convencion de signos de ios esfuerzos. se debe definir a que se le llama
cara positiva

DEFINICION: Se define como caras positivas. a aquelias por donde saldrnian los ejes de!
sistema de referencia. si se situa el ongen de éste en el centro del elemento diferencial.

Oubserve la figura 7.1.1.

Se conviene considerar como esfusrzos con signo positivo . a aquellos que actuando en cara
pesitiva se representen en el elemento diferencial. con sentidc opuesio al sentico de su eje
paraleio ae! sistemas de referencia Veala figura 7.1.2

X Anahsis tndimensional

-

Analisis Plango
Fig 7 1 1 Caras Positivas
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TENSOR ESFUERZO.

£n una forma no estricta defimremos como tensor. a una matnz gue tiene ciertas propiedades (
que por falta de tiempo no las veremos ) . en la cual se acomodan en forma de columna. a ios

vectores esfuerzo. refendos a un sistema de referencia. Al tensor esfuerzo se le define por una

T.

En anasis tndimensional T=[ S, S S ]

En anaiis's plano de esfuerzos T = [ Sx; Sz ] %

T Ox Tzv
LTz 97
Los esfuerzos mostragos en los elementos diferenciaies de la figura 7.1.2. forman tensores,

goncs todes los elementos tienen signo positive Los tensores tienen utihidad para analizar
esfus:z0s por medio de metodos graficos o analiticos

En este curso solo usaremos e! analisis piano de esfuerzos, ya que ias pruebas de laboratorio
qQue veremos se pueaen estudiar aesde este punto de vista. En la figura 7.1.3, se muestra la
representacion grafica de Mohr. donde se cumple que todos los esfuerzos sean de compresion
{ en Mecanica de Suelos se acepta que los suelos no resisten tension ), y con diferente vaior.
£sta condicion cumpie con



R
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- T,

G\ Condicion donde:

T, >02>% >0

Fig. 7.1.3 Representacidén tridimensional de Mohr, para la condicién

mostrada



REPRESENTACION DE MOHR EN ANALISIS PLANO DE ESFUERZOS.

La representacion de Monr, para el analisis plano de esfuerzos se puede hacer con un solo
circulo ae Moehr. y puede representar al estago de estuerzos tnaimensional perfecto. si cumple

gue
G.> G: =Ca
0 G.=0G:”0G;

Enia grafiza de ia figura 7 1 4, se cumple gue

. >G.=6,>0

En cualz.ier otro caso de analisis de esfuerzo plano. que no cumpla el estado tndimensional
perfectc se pueden comeler graves errores .

En este curso veremos un método grafico. ideado por el Dr. Dagoberto de la Serna. que es muy
versatil . didactice. Este metodo fue bautizade por su autor como el método del * polo fijo", y lo
veremoes a continuacion



0x

Condicion donde:

0’, >G-Z:G-5
Tz > Tx =Ty
/
/,
/ G, =0z
; -~ T
b
|
G-xcG'Z:G'g
Q”.X=Q'y

Fig. 7.1.4 Representacidn tridimensional de Mohr en Andlisis plano



METODO GRAFICO DE MOHR, DEL POLO FIJO.
Antes de exponer el metodo, debemos definir el concepto de “versor’.

DEFINICION se define como versor, a un vector unitano normal al plano de interés. (piano &),
de modo aue sus componentes definen a ese plano.

Los versores al ser unitaries, auedan definidos por sus cosenos directores. Estos se pueden
gefinir como”

En analisis tridimensional’
n=ni+nj+nk
aonde n,=c¢os
n,=cosf
n, =cos v

donge « fi y v son los angulos directores del versor

Agui stempre se debe cumplirque: n +n +n2=1

En anahsis plano de esfuerzos

n=ni+n kK
s a
oo 1Y

il

donde n,
y n;

ydonde ay v sonlos angulos arrectores del versor

Agui siempre se debe de cumphr que n?+n, = 1

En laf -3 715 se muestran los versores en el espacio y en el plano, con sus respectivos
angulos girectores



Versor en el espacio

AN

Versor en el plano

Fig. 7.1.5 Versores



METODO GRAFICO DE MOHR ( POLO FIJO )
( 1"=TODO PROPUESTO POR EL DR. DAGOBERTO DE LA SERNA)

Sscuencia para obtener ¢y T en cualquier plano que se desee.

1 - Se elige una escala adecuada para !os ejes del plano de Mohr,

7. Se upican los puntos correspondientes a los valores de o, ¥ 6, . sobre el eje de los
esfuerzos normaies

5. Se localiza el valor del esfuerzo cortante en lineas perpendiculares al eje de los esfuerzos
normales. « -ue toguen a los valores de o, y 6; . de acuerdo a laz siguientes regias.

a) Asociado a o, . se ubica el valor del cortante. con signo contrario al que le corresponde
en el tensor

h) Asociado 8 o, . se ubica el valor del cortante. con el mismo signo que tienen en el
tensor

4 - Definidos tos puntos (G, . - (7. ) 1Y ( G. . ¢ ), S& unen por medio de una linea recta. Al
punto donge e "3 linea corta al eje de los esfuerzos normales. se toma come centro dei circulo,
y como diame:r. a la distancia entre los dos puntos antes definidos. Los valores principales. se
pueden leer directamente donde el circulo conta al eje de los esfuerzos normates

5. En este método. el polo siempore se localiza en el punto que representa a ¢, ( esfuerzo
principai menor ) Este punto sera en el plano de Mohr, el ongen de todos ios sistemas de
referencia. ’

6 - Sobre el eje de ios esfuerzos normales. siempre se alojara la direccion ds! esfuerzo pnncipal
mavor ( . }. y con el mismo sentido A este eje se ie denominara con un uno romano

R
7 - Perpendicular al eje de los esfuerzos normales y teniendo como onigen el polo, se ubica la
direcc:on de esfuerzo principal menor { 6. ) . 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 romane { IIl) Veata figura 7.1 6

B - Se une con una linea recta al poloy alounto [ g, .- (1. )] Esta linea nos marca la
direccion del eje » . aungue todavia no definimos s. sentido Se une con otra linea recta al polo
y al punto { G, . +,. ). Esta hnea nos indica |a direccion del gje Z. aungue todavia no definimos su
sentido Para proponer los sentidos correctos ce! sistema de referencia XZ, se debe tener en
cuenta que debe ser derecho, y como recome: .acion especial que se asignen de tal modo,
gue queden centrados los dos pnmeros cuadrantes, de los sistemas de referencia. Ver la figura
7.1.6.
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Sistema de referencia principal
=z 4
~

_p-x

Sistema de referencia en- uso

Fig. 7.1.6 Sistemas de referencia derechos (en andlisis plano)
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9 - Para obtener los valores correctos de ¢ ¥ <. en cualquier plano que se quiera. basta con
orientar una iinea 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 unica condicion de gque apunte hacia el

circulo ( recorgemos que todo plano por 5. hiene dos versores }.

10 - El punto resultante de la interseccion del versor y el circule, nos :ndicara graficamente los
vaiores { modulo y signo ) correctos de los esfuerzos o y T en el plano & propuesto.

Se hara un ejercicio en el curso, para practicar este método.
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7.1.2 ELEMENTOS DE ESTADO DE DEFORMACION

En esta parte se vera en forma muy simple la forma en que se miden ias deformaciones en
Mecanica de Suelos.

Se define como deformacion a ta diferencia de longitud gue se tiene cuando se pasa de una
iongitud intcial a una longtud finai ( en este concepto no importan condiciones mtermedias. ni el
tlempo en que se da la deformacion ) En Mecanica de Suelos las deforrmaciones son positivas
cuando a longitud final es menor que la inicial Vea la figura 7.1.7 En esta figura se presenta
una aceformacion positiva vertical

S=AH=-(H - H ) =H, - H

Se gefine como deformacion unitana a la relacion entre la deformacién y la longitud inicial. Se
define con la letra griega "e *.

£E=—-
H . -

o

En las pruebas de compresion a probetas cilindncas en suelos, se tiene que en ocasiones se
trenen grandes deformaciones antes de la falla. En este caso se debe hacer una correccion del
area transversal de la probeta. St se acepta que la deformacion se da para un volumen de
probeta constante, se puede decr que el area que se va teniendo conforme avanza la
deformaciéon es

Observe de nuevo la figura 7.1.7 . Aqui también se supone que el area transversal crece igual a
todo lo targo de la probeta Lo antenior no es cierto por probiemas de esfuerzos que se tienen
en los extremos de la probeta durante |la prueba.

.13,
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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 combinacion de esfuerzo
normal y cortante Esta es la razon por la que estudiamos antenormente como evaluar
esfuerzes normal y cortante en forma grafica Esta combinacion de esfuerzos es un punto en el

plano de Mohr.

Las fallas reailes en suelos se acepta que nunca se dan por esfuerzo cortante puro ( sin
esfuerzo normal actuante ) Tampoce se acepta que tengan resistencia a la tension ( 1a tension
la pueds resistir el agua trabajande a tension. 0 un mineral cementante en el suelo ). ya que
esta no es una condicién confiabie ni permanente. Esta es {a razdn por la que se estudia en
suelos 1a resistencia al esfuerzo cortante ( stempre combinado con un esfuerzo normal ).

La propuesta clasica para analizar la resistencia de los suelos. es la de analizar la friccion en el
planc ae contacto e un biogue rugoso sobre un plano rugoso Vea la figura 7.1.8 E! esfuerzo
normal se puede definir como :

P
c = —
A

y el esfuerzo cortante como

El anguio ¢ es el angulo que se desplaza la resultante R de la linea de accion de! esfuerzo
normal Vea ia figura 7 1.8 En Fisica Clasica se define como coeficiente de friccion estatica a
larelacion entre Ty P oentre 1y o. y se define como u. de modo que:

T T
=—=—=1ang’
H=F=— ¢

Es por esta que la resistencia al esfuerzo cortante de un suelo granular ( a esfuerzos efectivos
) se expresa como- .

S =1, =Clan¢

Mas adeiante se veran aplicaciones de esto en pruebas especificas de laboratorio.
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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 dia de hoy no se ha
lograde un éxito tal en esteé senude, de tal forma que se pudiesen sustitur las pruebas de
laporatono

7.2.1 PRUEBAS DE PENETRAC!ON ESTANDAR.

Esta prusba se usa para sondear al suelo. hincando por medio de golpes de martillo, una
punia recuperadora de -muestras alteradas. llamada penetrometro estandar. Este penetrometro
cansiste en una punta cortadora. de acero endurecido. seguida por un tubo de recuperacion de
dos canas. 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
resuttados de este proceso, se suman el numero de golpes que se obtienen en los dos Gltimos
tramos de 15 cm.. de tal modo que se tiene el numero para penetrar 30 cm. A este dato final,
se le lama 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 goipes con la resistencia de arcillas y arenas.

En la flgura 7.2.1 se muestra una propuesta para arcillas en base a la resistencia de éstas en
pruepas de compresion simple { q_ ).

En la figura 7.2.2 se muestra el caso para las arenas, donde en las dos primeras graficas
intentan  obtener. ya sea por porcenta)es de grava, arena y hmo y datos de penetracion la
compacidad relativa del suelo granular. o ya sea en funcion del esfuerzo vertical y datos de
penetracion, también obtener la compacidad relativa. En base a esta compacidad, supuesta por
estas graficas se puede uno dar una idea de ia resistencia del suelo granuiar en funcién del
anguio de friccion. utilizando la grafica inferior de ésta figura.

.17,



< NN
. r 0w
\\\\b‘\q \
N N

SRS Y
i

W

>

b
b
< %
2 2
v ’
¢l ;
- | —_—r —2mn
% Z
| g
1 A . ,
i BRRNG Penetrdmetro estand:
— =
! . .
| EJ
b
P
t.‘_
: 1 l .
' N
: b
; S
: Lo N
\
' -—_D
:?n
Renstencia a la compresion
Coanutennie j No de goipes, N nmple, Q.
— : —_ i kg/emt
H
Muy blanca g < 2 { < 025
Elanaa ; T4 0.25-0.50
Media ; 4-3 ‘ 0.50-1.0
Firme ' §-1% 1.0 -2.0
Muy firme 15-30 2.0 4.0
Dura ’ > 30 > 40

Resistencia aproximada en arcillas en base a la SPT

Fig. 7.2.1 Resistencia inferida a partir de la prueba de penetracién



Valor M lwnstrocnin | sardar

?y

Piswon Varthical [ ¥g/fon

TeC

-
0

R I“__A [

-
L3

(3]

.

i

Curvas otnouact o Termgrs y Peck or
[V} Durmeor [B48)

[Hvspr (9652)
{2 wwyernc' [rE36]

Arero hng

- b=

{Domver Zzicradal
Gibos 7 Mot 11937}

A1l -

an el L\ N

B miar i dn oyt gt W (0 ke poamt o0
ekt B pacw® prade ot hach |

Sencgod Aeanvo (%!

e arve ovusa ¢ Terrogv g

LERR (132

G paratad 1 maim

—_

T LR C LN ot

L]
L
Y iy

fo

A

:*.:i [ ‘r\r\ Il
RIS SN NG
G PV NN
S L1 NTTENE |
TR
l: |

| I
|

OB D oWt ORT MT gt a1t ut g

dryws fa hgoae T w $

B

Paa por w

Fig. 7.2.2 Graficas que permi-
ten hacerse una idea de la re-
sistencia de arenas con datos

de la prueba SPT.
19



7.2.2 PRUEBA DE CONO HOLANDES.

Esta punta sondeadora. se hinca por medio de presion, y se va obteniendo la capacidad de
carga conforme va progresando el sondec En la figura 7.2.3 se muestra en la parte supenor
un esguema de un cono. La desventaja de este equipo €s qQue NO recupera muestras. sin
embargo se puede utilizar combinado con otro metodo de penetracion, cuando la estratigrafia,
sea tolalmente desconoc:da en la zona St se conoce que tipo de suelo corresponage a los datos
obteniccs se pueas obterar |a resistencia del suelo. expresada como angulo de friccion intemna
¢’ conesion . apovandose en alguna teoria de capacidad de carga
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7.2.3 PRUEBA CON VELETA DE CAMPO

Esta prusba es relativamente {acii de realizar y se apiica 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 cuchilias se profundicen en el suelo, de tal modo gque quede un
colchon de suelo superficial A continuacion, ya posicionada la veleta, se aplica un torque al eje
ge la vele:. como se Indica en la figura, con en equipo que permita conocer el vaior del torque
maximo que es el que cona ai suelo. Con este dato y los datos geométnicos de la veleta, se
puede asspejar per medio ge una expresion muy facil de demostrar. el valor de la " cohesion *
del sueto f-- Esta prueba se apiica comunmente al fondo de un pozo a cielo abierto
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7.3 PRUEBAS DE LABORATORIO
7.3 1 TORCOMETRO Y PENETROMETRO DE BOLSILLO

Este tipo de instrumentos. permiten evaluar con cierta aproximacion. la resistencia al esfuerzo
coriante no drenada de suelos finos saturados. Este tipo de resistencia se obtiene formatmente,
mediante una prueba tnaxial UU Las pruebas que se comentaran a continuacion. se debe
aplicar a muestras Inalteradas confinadas ( preferentemente a suelos muestreados en tubo
Snelpy } De tal forma que se pueda garantizar que la falla se sucede tan rapido. que no se
permite el grenaje del suelo.

A este resistencia se le denomina "cohesion’ { C ) 0 mas modemamente resistencia no drenada
(Su )

El torcometro de bolsillo. como el mostrado en la figura 7.3.1. se compone de una miniveleta en
la punta un resore de torsion y una perilla con una caratula indicadora. todos ellos unidos por

- un eje metalico. Algunos como el mostrado en |a figura, viene equipados con varias veletas. La
forma de efectuar la prueba. consiste en apiicaria al suelo, sin sacario de! tubo Shelby, ya que
asi conserva su confinamiento Se toma el torcometro y se hunde en el suelo, lo mas aiejado
de las paredes de! tubo. Ya que se hundid hasta el tope, se aplica una'torsion rapida pero con
sumo cuidado. En el momento de la falla, el resorte se descarga y en la caratula se puede leer
el vaior de la resistencia no drenada ( C o Su ). En este curso se mostrara el tprcometro y se
hara una expefiencia practica.

El penetrometro estandar. que se muestra en la figura 7.3.2, consiste en un mangoe cilindnco,
que tiene una punta movil. dividida en la punta de penetracion y la zona indicadora. Al igual que
con el torcometro. se recomienda que se apligue a los suelos contenidos en un tubo Shelby. La
forma ce proceder es la siguente: El indicador de! ‘penetrometro se coloca en cero,
postericrmente se hinca en el suelo la punta de penetracion hasta la marca; finalmente se lee el
valar obtenido en la zona indicadora de la punta. En este instrumento se lee el resultado como
resistencia a tla compresion no drenada. dada como el esfuerzo desviador de falla, de modo
que para conocer el valor de “cohesion” o de resistencia no drenada, se debe dividir lo obtenido
entre dos :

El vator en laboratorio de estos instrumentos. consiste en que permiten calibrar la resistencia de
los suelos. lo cual es muy util, cuando se quiere programar una prueba triaxial © una de corte
directo Teniendo una idea de! valor de la resistencia, se pueden elegir los instrumentos
adecuados para una prueba formal ( amillo de carga, marco de carga, etc. ).
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Fig. 7.3.2 Penetrom-
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7 3.2 PRUEBAS DE COMPRESION TRIAXIAL

En orden cronolégico. se puede decir que la prueba mas popular anteriormente, era {a prueba
de corte directo ( que se comentara mas adelante ). Sin embargo a partir de las investigactones
desarroltadas por Arturo Casagrande en el M.I.T.. para desarroliar pruebas de compresion en
probetas cilindricas. se lograron superar algunas serias desventajas que se presentaba la

prueba de corte directo.

Actualmente la prueba tnaxial es mas popular que la de corte directo No obstante ser una
prueba mas compiicada, permite una gran vanedad de condiciones de drenaje Tamben se
puede suponer que permite aplicar todo el ttempo esfuerzos principales. de modo que no existe
rotacion de esfuerzos principales, come sucede con ia de corte directo. Existen tambien
concentraciones de esfuerzos, pero son mucho mas bajos que en corte directo. Otra ventaja es
que no ttene un plano predeterminado de falla, ademas de que se puede representar en el
piano de Mohr como un solo circule, sin dejar de representar a un estado de esfuerzo
tnidimensional perfecto. )

En la figura 7.3.3, se presenta esquematicamente una camara triaxial y algunos de sus
principios. A la probeta de suelo se le aisla. por medio de una membrana impermeable. la cual
impide que el fluido confinante ( comunmente agua ), penetre en los poros del suelo. La carga
axial se aplica por medio de un vastago de acero, el cual debe tener muy poca friccion con la
abertura de la camara por la cual pasa. Existe un mecaruismo fuera de ta camara que permite el
movimiento del vastago. sin incrementar ta presion confinante que se aplica a la probeta. La
probeta se puede colocar entre piedras porosas, Si se guiere permitir drenaje o medir presion
de poro. o colocar una sola piedra porosa en la base de la probeta, como se muestra en la
figura. En algun caso especial { prueba UU sin medicién de presion de poro ), se puede
prescingir de colocar pliedras porosas.
13

£n la prueba tnaxial. como se comentd antes. se puede suponer que se aplican esfuerzos
principaies en todo el cuerpo de la probeta Esto no es del todo cierto, ya que pequefros
esfuerzos cortantes pueden actuar en los extremos de la probeta. Este problema se ha tratado
de resolver. colocando en el tontacto con la probeta cabezas de teflén o engrasandolas.

En la notacion que usaremos, se tomara como esfuerzo desviador a la diferencia entre el
esfuerzo principal mayor y el principal menor. y lo denominaremos por Ac, . De modo que
Ao, = 6. - 6, Para pruebas de compresion en {a camara triaxial se aceptara que o, = 0, =0,.

La prueba tniaxial es una prueba mas elaborada que la de corte directo, y por lo mismo mas
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 funcion de las condiciones de drenaje, como
sigue.
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CONDICIONES DE DRENAJE

PRIMERA ETAPA SEGUNDA ETAPA SIMBOLO
Consohdada Drenada CD
Consolidada No drenada Cu
Np consolidaca No drenada uy

Las letras que componen los simbolos proceden de fa primera paiabra en ingles de
Consoiidated o Unconsolidated. para la primera etapa, y de Drained ¢ Undrained. para la
segunda etapa

Enla figura 7.3 4, se muestran las condiciones iniciales promedio de una probeta en la camara
triaxial en una prueba CD. estudiada con analisis plano de esfuerzos vy la presentacion de
Monr 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 todavia a la falla En la figura
7.3.6. se muestran las condiciones finales promedio de ia 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
totaies y efectivos. correspondiendo a estas un solo circulo, como se muestra en ia parte baja.
Aqui se gefine un angulo ge friccion intema en esfuerzos efectivos ¢'.

En la figura 7 3 8. se muestran ias etapas de una prueba CU, y sus coridiciones en esfuerzos
totaies y efectivos. correspondiendo a estas dos circulos desplazados una distancia con valor
u. Aqui se definen dos angulos de friccion interna uno aparente. definido por ¢ y otro en
esfuerzos efectivos, practicamente igual al gue se obtendria en una prueba CD. definido por ¢".

En la figura 7.3.9. se muestran las condiciones de la pnmera y segunda etapas de una prueba
UU. y sus condiciones en esfuerzos totales y efectivos En el plano de Mohr de abajo, se
indican fas envoiventes tipicas y ia resistencia en esfuerzos totales, definida por “C" y el angulo
de friccion interna real, definido por o'
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Fig. Condiciones iniciales en prueba triaxial CD (final primera etapa)
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1 E:apa 2* Etapa Esfuerzos totales Esfuerzos efectivos
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Fig. 7.3.7 Prueba triaxial de compresién CD

«31.



1* Etapa 2% Etapa Esfuerzos totales Esfuerzos efectivos
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Fig. 7.3.8 Prueba triaxial de compresién CU
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Fig. 7.3.9 Prueba triaxial de compresidon UU
.33.



7.3.3 PRUEBAS DE CORTE DIRECTO.

Esta es una pruebas muy vieja para obtener {a resistencia, ya que era usada por Coulomb hace
mas de 200 afos. El principio que usa la prueba es en verdad muy simpie Consiste
hasicamente en una probeta de suelo contenida por una “caja de corte” . ia cual esta separada
horizontaimente en dos partes. Una mitad se mantiene fija, respecto a otra mitad gue se
deshiza horizontalmente La carga normal P, se apl:-~ a la probeta. a traves de una placa rigida.
Se migen gurante la prueba. la carga hornizontal. ia deformacion honzontal y ta deformacion
vertical Dividiendo ia carga vertical y la carga horizontal, entre el area nicial de la probeta. se
obtiene el esfuerzo normal y el cortante en el plano de falla. Es impontante observar que el
planc de falla se encuentra forzaao, cuando se usa este aparato.

En la figura 7.3 10. se muestra un croquis de este equipo. Se muestra tambien el tipo de
resultado que arroja esta prueba obtenidos en probetas de arena con la misma compacidad
relatva Cuando se grafican estos datos en el piano de Mohr, se puede obtener el angulo de
friccion interna.

En la prueba de corte directo. se pueden realizar en arcilias las mismas pruebas definidas por
jas conaiciones de drenaje gue en la prueba triaxial ( CD, CUy UU ).

En un anaiisis a esfuerzos efectivos ( arena seca ), se puede analizar un fenomeno interesante
que se verifica en la prueba de corte directo y que se le llama “ rotacion. de esfuerzos
principales * En la figura 7.3.11. se presentan las condiciones iniciales de ia propeta en este
tipo de prueba. y en la parte baja se muestra la representacion de Mohr, aplicando el método
del poio fijo. Observe la relacion de los sistemas de referencia X Z y il |. En la figura 7.3.12, se
muestran las condiciones intermedias. en el momsanto en que o, = o, Observe para esta
condicion fa relacion de los sistemas X Z y 1 1. Enia figura 7.3.13. se muestran ias condiciones
ge la propeta en el momento de ia falla Observe gue para esta condicion o, se tiene que o, >
c. QObserve acemas la relacion que guardan s sistemas X Z y Il |. Finalmente observe la
figura 7 3 14 . En esta se muestran juntas ias condiciones imicial, intermedia y final, mostrando
como se va sucediendo la rotacion de los esfuerzos principales
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Fig. 7.3.10 Aparato de corte directo
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Fig. Condiciones 1iniciales en corte directo (primera etapa)

7.3./

.36.



A Plano elegido de falla
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Fig. 7.3.12 Condiciones intermedias en corte directo (segunda etapa)
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Fig. 7.3.13 Condiciones finales en corte d:recto (segunda etapa)
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INSTRUCTIVO PARA REALIZAR UNA PRUEBA TRIAXIAL CD.

EQUIPO
1. M Zo de carga.

2. Camara triaxial. ,

(93]

Molde para formar ia muestra.

4 Memupranas impermeables

tn

Pledra porosa

6 Bancas de huie (o rings o ligas)
7 Bompa de vacio.

8 Vernier

S Pipetas

10 Cronometro

PROCEDIMIENTO

1.- Coiccar una membrana impermeable en la base de carga de ia camara triaxial, fiandola
con bandas de huie. Cologue una piedra porosa en la placa de base, saturandola previamente.

7 - Haber secado previamente arena y tener definido el peso y el volumen a lograr, para
cotener la compacidad relativa deseada Colocar el molde alrededor de la membrana y dobiar
esta. ae mooo que quede forrado ia parte interior del molde. No debe haber bolsas ni dobleces
Coneciar vacto al molde, tomanao las precauciones para no romper ia membrana Conectar a
fa valvula de saiida de la piedra porosa inferior, la manguera de la pipeta que abastecerd de
agua a ia propeta.

3.- Usar algun procedimiento conocido para vaciar la arena en estado suelto. Compactar hasta
lograr la cempacioad geseada.

4 - Colocar la cabeza supenor a |la probeta y sellar la membrana contra ésta, por medio de
panga de hule Cuidar que la cabeza quede lo mas honzontal posibie.

5.- Bajar ia pipeta. abrienae ia valvuia de la piedra inferior, para que la probeta experimente un
vacio reaqucido

AR



6.- Quitar ‘el moide y revisar el movimiento del agua en la pipeta, para cerciorarse de que la
memorana esta en buenas condiciones.

7 - Tomar las medidas de altura de probeta y diametro de la misma. con sumo cuidado. Se
debe decidir que valor se usa de Ho y diametro promedio para calcular Ao.

B - Colocar ta pante superior de la camara, cuidando que el vastago no tire la probeta recién
formada Apretar los tornitlos, de modo que se tenga un selio adecuado en la camara. Baje
cuidadosamente el vasiago, hasia que file la cabeza de {a probeta, para poder transportar la
camara -

9 - Cologue la camara en el marco de carga, manteniendo ia pipeta baja, para generar'ia
tension en la probeta. Centre la camara y asegurese que el vastago queda centrado con el
anillo de carga ( esto es necesario para que el anilio detenga el vastago. en caso de aphcar un
conflnamiento aito a la camara. de otro modo, se saldria el vastago y parte de! hquido
confinante )

10.- Llene la camara con el liquido confinante y aplique la presion deseada. Acerque el anillo de
carga lentamente hasta tener un ligeroc movimento en el extensometro de éste. Lo antenor
indica el contacto def anillo con el vastago.

11 - Cologque el extensometro que medira la deformacion de la probeta. Tome la lectura inicial
de éste

12.- Aphgue e! primer incremento de carga y arranque el cronémetro. Espere un minuto. para
aplicar el siguiente increments ( este tiempo se da para que se libere 1a presion de poro;en la

arena y garantizar que en verdad es una prueba CD ).

13.- Continue aplicando incrementos hasta ia falla de la probeta.

14 - Dibuse e! plano de la falla si lo hay

15.- Ehmine Ia pi'esion de la camara y baje el liquido confinante. Recupere Ia 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 Vermer

5. Cronometro

PROCEDIMIENTO.

1 - Secar en el horno-una cantidad suficients de arz - _. para realizar la prueba. Previamente se-
deben haber obterido los pesos especificos secos. para las condiciones mas sueitas y mas
compacta de esa arena. Se debe decidir, que compacidad se le dara a la arena. ya que el
angulo ae friccion interna de las arenas depenae de esta.

2.- Armar ia caja de corte y con el Vernier obtener ias medidas interiores de ésta, para conocer
el area transversal gue se va a considerar.

3.- Vaciar-la arena a volteo. conociendo el peso que debe tener ia probeta de arena, para que
alcance la compacidad deseada Al compactar, debera quedar la arena a aproximadamente 5
mm de! borde. Se colocara después el émbolo rigido que transmitira {a carga. Se debera cuidar
que esta placa quede o mas honzontal posible

4 - Aplicar la carga vertical. de modo aue se logre el esfuerzo vertical deseado. Coloque el
extensometro que medira el desplazamiento vertical

5.- Separar por medio de los tornilios del equipo. |las dos placas que componen la caja de corte.
La separacion debe ser un poco mayor que la mitad de la particula mas grande en la probeta
de suelo

6 - Ajuc:= el extensometro honzontal que medira el desplazamiento entre las dos partes de la
caja de cone

7 - Aplicar la pnmera carga horizontal y medir con el crondémetro un minuto, a partir del inicio.
Para lo anterior se debe haper programado la prueba, de tal modo que se liegue a ia falla, en
por lo menos diez iIncrementos. )

8 - Repetir los pasos anteriores, parz esfuerzos verticaies diferentes del antenor, 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 ongen det plano de Mohr.
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. CARTA DE PLASTICIDAD:

- CARACTERISTICAS: - LIMITE LIQUIDO
CTE. E INDICE
PLASTICO
CRECIENTE:

“Compresibilidad *Practicamente la misma

*Permeabilidad *Decrece

*Razon de variacion volumétrica *Decrece

*Tenacidad *Crece

*Resistencia en estado seco *Crece



- INDICE PLASTICO
CTE. Y LIMITE
LIQUIDO
CRECIENTE:

*Crece
*Crece

*
*Decrece

*Decrece

- EJEMPLO:
Clasifique el siguiente suelo:
Retenido en la malla N°4:

10%

Pasa N°4y es retenido en la 200 :

60%

Pasa 200:

30%

Cu=4;Cc=2.

Fraccion fina:

LL =40%

LP =25%
RESPUESTA:

SC



su clasificacion descriptiva.

GRANULOMETRIA:
Limites de tamaifio de las particulas que
constituyen un suelo, ofreciendo un criterio para

SUELOS GRUESOS:

Para distinguir las gravas de las
arenas puede usarse el tamario
0.5 [cm] como equivalente a la
malla N°4, y para la estimacion
del contenido de finos basta -
considerar que las particulas de
tamafio correspondiente a la
malla N°200 son
aproximadamente las mas
pequefias que pueden
distinguirse a simple vista.

SUELOS FINOS:

Caracteristicas de dilatancia,
tenacidad y resistencia en
estado seco; asi como el color y
el olor.

El conjunto de muestras citadas
se efectua en una muestra de
suelo previamente cribado por
la malla N°40 o, en ausencia de
ella, previamente sometido a un

proceso manual equivalente.






ALGUNAS PROPIEDADES:

FiSICAS.

* Presiones y subpresiones de
agua

QUIMICAS.

* Carga eléctrica negativa
* Polarizacion del agua
MECANICAS.

* Fuerzas de gravedad
* Compasidad del depdsito
* Orientacidn de sus particulas

PESO
VOLUMETRICO.
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*Juarez Badillo , Eulalio ; Rico Rodriguez Alfonso.
“MECANICA DE SUELOS, tomo 1 .
Ed. Limusa. México 1980.
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MECANICA DE
SUELOS

TEMA 1

RESISTENCIA AL CORTE
EN SUELOS

POR
VICTOR MORALES MENDEZ




- INDICE

Resistencia cortante de una masa de suelo
Criterios de falla de mohr-coulomb
Inclinacion del plano de falla

Ley de falla por cortante en suelo saturado

Pruebas para determinar la resistencia cortante de
una masa de suelo

-Pruebas de laboratorio
1. Prueba de corte directo
2. Prueba triaxial de corte
2.1. Tipos estandar de pruebas triaxiales

2.1.1. Prueba consolldada-drenada o prueba
drenada

2.1.2. Prueba consolidada-no drenada




2.1.3. Prueba no consolidada-no drenada

3. Prueba de compresion simple sobre arcilla
saturada

4. Sensitividad y tixotropia de la arcilla
5. Prueba de corte con veleta

- Pruebas de campo
1. Prueba de corte con veleta

2. Prueba de peneti'acién de cono
3. Prueba del presurimetro




RESISTENCIA CORTANTE DE UNA
MASA DE SUELO

Es la resistencia interna por area

unitaria que la masa de suelo
ofrece para resistir la falla vy
deslizamiento a lo largo de
cualquier plano dentro de él




' CRITERIOS DE FALLA DE MOHR-
COULOMB

>Mohr presento una teoria sobre ruptura
de los materiales (1900)

>»Un material falla debido a una
combinacion critica de esfuerzo normal

y esfuerzo cortante.




La envolvente de falla es definida por
| . =C+ o tan ¢

Ty esfuerzo cortante sobre el plano de
falla

o esfuerzo normal sobre el plano de falla
c cohesion

¢ angulo de friccion interna

Para arena, limo y arcillas normalmente
consolidadas ¢ =0 |



INCLINACION DEL PLANO DE
FALLA

G , esfuerzo principal
mayor

G 5 esfuerzo principal
menor

El plano de falla forma
un angulo 0 con el
plano principal




la.

fa

¢ de

, 0

FOCITaN P

Esfuerzo normal
ulo de Mohr y envolvent

Irc

r

3C

FIGURA 7.




Criterio de falla de Mohr-Coulomb expresada
en términos de los esfuerzos de falla.

LEY DE FALLA POR CORTANTE EN
SUELO SATURADO

El esfuerzo normal es la suma del esfuerzo
efectivo y la presion de poro

c=c+u
¢ =c+(c-u)tanp=€,=c+c tan¢




PRUEBAS PARA
DETERMINAR LA
RESISTENCIA
CORTANTE DE UNA
MASA DE SUELO




PRUEBAS DE
LABORATORIO




PRUEBA DE CORTE DIRECTO

En una caja de corte metalica se coloca el
especimen

La fuerza normal se aplica desde la parte
superior

La fuerza cortante se aplica moviendo la
mitad de la caja respecto de la otra

Puede ser controlada por el esfuerzo o por
la deformacion unitaria







 E| esfuerzo cortante se calcula como

-

« El esfuerzo normal se calcula como

Una prueba drenada se lleva a cabo manteniendo
la velocidad de la carga lenta, el exceso de
presion de poro se disipa completamente por
drenaje




PRUEBA TRIAXIAL DE CORTE

Proporciona informacion sobre esfuerzo-
deformacion unitaria del suelo

Proporciona condiciones mas uniformes
~de esfuerzo con sus concentraciones de
esfuerzos a lo largo del plano de falla

Proporciona mas flexibilidad en términos
de trayectoria de carga




El espécimen queda encerrado en una
membrana de hule

Se coloca dentro de una camara cilindrica de
plastico y se llena de agua o glicerina

Se somete a una presion de confinamiento

Se aplica un esfuerzo axial a través de un
émbolo vertical de carga hasta llevarse a la
falla.

Se proporcionan conexiones para medir el
drenaje o para medir la presion de poro del
agua
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TIPOS ESTANDAR DE PRUEBAS
TRIAXIALES

 Prueba consolidada-drenada o
prueba drenada

 Prueba consolidada-no drenada

 Prueba no consolidada-no drenada




A

PRUEBA CONSOLIDADA-DRENADA

 El espécimen se somete primero a una presion
de confinamiento o, a todo su alrededor

« La conexidn al drenaje se mantiene abierta y
tiene lugar la consolidacion.

« La lenta aplicacion del esfuerzo desviador
permite la disipacion de la presion de poro
(Ac=0)

* Por lo anterior se tiene: 6,;=0;"yo,_G,’

~+ o,”y o5’ son los efuerzos efectivos principales
mayor y menor respectivamente en la falla







PRUEBA CONSOLIDADA-NO
DRENADA

El especimen es primero consolidado, se
incrementa el esfuerzo deswador AG 4 para causar
la falla cortante.

La linea de drenaje del espécimen se mantiene
cerrada

El esfuerzo principal mayor en la falla (total)

| o3+ (Aoy); = o,

El esfuerzo principal mayor en la falla (efectivo)
o, + (Avy)f =/’
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El esfuerzo principal menor en la falla (total) ¢,

El esfuerzo principal menor en la falla (efectivo)
ST (Sugt =44
De lo anterior se obtiene: - "f’""fii y ¢ -0

PRUEBA NO CONSOLIDADA NO
DRENADA

El espécimen de prueba es cortado « la falla por la
aplicacion del estuerzo desviador ¢+ sin permitirse el
drenaje

El estuerzo axial agregado en la falla ($¢ ), es
practicamente el mismo independientemente de la presion
de confinamiento en la camara >?‘ i D




* De lo anterior: 1,=cC,

Donde ¢, es la resistencia cortante no drenada
y es igual al radio de los circulos de Mohr.

PRUEBA DE COMPRESION SIMPLE
SOBRE ARCILLA SATURADA

 La presion de confinamiento ¢+; es 0

» Una carga axial se aplica rapidamente al
especimen para generar la falla

.= 0,/2=q,/2=cu
Wi, & Compresion:simple

Ve
"‘3-'(} vE o
¥

E
. g gk,
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 SENSITIVIDAD Y TIXOTROPIA DE
LA ARCILLA

» Sensitividad es |la razon de la resistencia a
compresion simple en estado inalterado
dividida entre la que se obtiene en un estado
remodelado.  S;= |

* Tixotropia. La pérdida de resistencia es
causada por la destruccion de la estructura de
las particulas arcillosas si después del
remodelado un especimen del suelo se
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Mantiene en un estado inalterado, continuara
ganando resistencia con el tiempo.

PRUEBA DE CORTE CON VELETA

* La veleta esta compuesta por cuatro placas de
- acero delgadas de igual tamafio soldadas a
una barra de torsion hecha del mismo metal.

» La veleta se hinca en el suelo, se aplica un
torque en la parte superior de la barra para
hacer girar la veleta con rapidez uniforme hasta

e fallggel suelo.

......
««««««««



» Eltorque de falla se expresa como

ey
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PRUEBAS DE CAMPO




PRUEBA DE CORTE CON VELETA

Se usa durante la operacion de barrenado para
determinar in situ la resistencia de corte no drenada,
c,, de suelos arc:lllosos particularmente de arcillas
blandas.

» El aparato consta de cuatro paletas en el extremo de
una varilla, La altura h de la veleta es de dos veces su
diametro.

* Puede ser rectangular o ahusada.

« El aparato consta de cuatro paletas en el extremo de
una varilla, La altura h de la veleta es de dos veces su




» Puede ser rectangular o ahusada.

« Se aplica un torque. Esta rotacion inducira la
falla y se mide el torque T maximo aplicado.

T esta en N*my ¢, en kN/m?

K: cte. Su magnitud depende de la dimension y
forma de la veleta

d: diametro de la veleta

h: altura medida de la veleta




~« & hid=2; K=366x10-a~
» Las pruebas de corte con veleta en campo son
moderadamente rapidas y economicas

PRUEBA DE PENETRACION DE CONO

Se usa.para determinar los materiales presentes en un
perfil de suelo y estimar sus propiedades ingenieriles.

* Los penetrometros de cono miden: a) la resistencia de
cono g, a la penetracion desarrollada por el cono, b)
La resistencia por friccion, fc.

* En suelo arcilloso la resistencia de corte no drenada
- ¢, la presidon de preconsolidacion o, y la tasa de
preconsolidacion se relacionan por




Nk factor de capacidad de carga, 15 cono
eléctrico, 20 cono mecanico

o, esfuerzo vertical total
o, esfuerzo vertical efectivo
Gy = 0.243(q,)%%°

PRUEBA DEL PRESURIMETRO

Es una prueba para medir la resistencia y
deformabilidad de un suelo.

Se aplica presion en incrementos y se mide la

expansion volumetrica de una de sus celdas

hasta que el suelo falla o hasta que Ia presion
' Bha se glca%rgﬁgza -
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FIGURA 7.3 Circulo de Mobhr y envolvente de falla.

RESISTENCIA AL ESFUERZO CORTANTE




DEFINICION:

La resistencia cortante de una masa de
suelo es la resistencia interna por area
unitaria que la masa ¢ci suclo ofrece para
resistir la falla y el deslizamiento a lo largo
de cualquier plano dentro de él.



Mohr, presento una teoria sobre la ruptura de los
materiales. Esta teoria afirma que un material falla
debido a una combinacion critica de un esfuerzo
normal y esfuerzo cortante, y no solo por la presencia
de un esfuerzo maximo normal o bien de un esfuerzo
maximo cortante. Entonces se tiene ésta relacion
fundamental:

=/(0)
Donde tf = esf. cortante sobre el plano de falla

o = esf. normal sobre ¢l plano de falla.
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LEY DE FALLA POR CORTANTE EN UN SUELO
SATURADO.

e

En un suelo saturado, el esfuerzo normal total en un
punto es la suma del esfuerzo efectivo y la presion de
poro:

Entonces, para aplicar la ecuacion de envolvente se
tiene:

Donde ¢ = cohesion del suelo

u = presion de poro.



METODOS PARA LA DETERMINACION DEL
ESFUERZO CORTANTE.
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' Existen varios métodos para la determinacion del
esfuerzo cortante, estos son:

1. — Prueba de corte directo

2. — Prueba triaxial de corte.

2.1 — Prueba consolidada — drenada.

iy 2.2 — Prueba consolidada — no drenada.

2.3 — Prueba no consolidada — no drenada.

> 3.—Prueba de compresién simple

;;;;;;
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Para muchos suelos naturalmente depositados de arcilla,
la resistencia a compresion simple es considerablemente
reducida cuando los suelos se prueban después de
remoldearlos sin ningtin cambio en el contenido de agua. Esta
propiedad de los suelos de arcilla se llama sensitividad y su’
grado se define como la razon de la resistencia a compresion
simple en estado 1nalterado dividida entre la que se obtiene en
un estado remoldeado, es decir:



PRUEBA DE CORTANTE CON VELETA.

Se obtienen resultados bastante confiables para la
resistencia cortante sin drenaje cu in situ de suelos
cohesivos muy plasticos directamente a partir de pruebas
de cortante con veleta. Esta cosiste usualmente en cuatro
placas de acero delgadas de 1gual tamafio soldadas a una
barra de torsion; la veleta se hinca en el suelo, luego se le
aplica un torque en la parte superior de la barra para hacer
girar la veleta con rapidez uniforme.
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PRUEBA DE CORTE DIRECTO.

La prueba de corte directo es la mas antigua y
simple. El equipo consiste en una caja de corte metalica
en la que se coloca el especimen. Las muestras pueden

ser cuadradas o circulares. La caja esta cortada
horizontalmente en dos partes. La fuerza normal se
aplica desde la parte superior de la caja de corte. La
fuerza cortante es aplicada moviendo una mitad de la
caja respecto de la otra para generar la falla del
~ especimen de suelo.

Ver imagen




CAJA DE CORTE DIRECTO
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FIGURA 7.4 Diagrama del arregle pura ta prucba de corte directo.

Ny <]

PETER

VYolver



En la prueba consolidada — drenada, el espécimen se
somete primero a una presion de confinamiento o3 a todo
su alrededor mediante compresion de fluido de la camara.
Conforme se aplica la presion de confinamiento, la presion

de poro del agua del espécimen se incrementa en la
cantidad uc, éste aumento se expresa de la siguiente
manera:

. =
€ o4

-a Donde B = parametro de la presion de poro de Skempton.
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DIAGRAMA DEL EQUIPO DE PRUEBA
TRIAXIAL.
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EJEMPLO: VOLVER

~ Laecuacion de la envolvente de falla del esfuerzo para un
suelo arcilloso normalmente consolidado es tf=c’ tan 30°. Una
prueba triaxial drenada fue conducida sobre el mismo suelo
W i con una presion de confinamiento de camara de 70kN/m?.
. Calcule el esfuerzo desviador en la falla.

Solucion: para una arcilla normalmente consolidada, ¢=0,
entonces tenemos:

o’ 1=c’3tan*(45+d/2), d=30°

o’ 1=70tan?(45+30/2)=210kN/m?
por lo que: (Acd)f=c1-03=210-70=140kN/m*




EQUIPO DE LA VELETA.
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PRUEBA CONSOLIDADA — NO DRENADA

Esta es la prueba triaxial mas comin, el espécimen de
suelo saturado es primero consolidado por una presion en
todo su alrededor o3 del fluido de la camara; como el
drenaje no se permite, la presion de poro aumenta, éste
incremento se expresa en forma adimensional como:

Donde A = parametro de la presion de poro de Skempton



Envolvente de falla de esfuezo total y efectivo
para pruebas triaxiales consolidadas — no
drenadas.

o
M
el A B
E 'ieﬂq,;:a;{:;;‘\ HEEL S
-~ i e " yg A
e i

Esfuerzo cortante

kIR !

Hut ;‘(&4(!'3{45‘ ,

ur i M ol

S N
-

Hn S o

Esfuerzo normal

FIGURA 7.19 Envolventes de talla del esfuerzo 1otal y electivo para pruebas tnaxiales con-
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EJEMPLO:

Una prueba consolidada — no drenada sobre una arcilla
normalmente consolidada dio los siguientes resultados:

3= 84 kN/m?,
Esfuerzo desviador (Acd)f= 63.7 kN/m?
Presion de poro (Aud)f= 47.6 kN/m?

HE
crdbnss Ha

Calcule el angulo de friccion consolidado — no drenado vy el
angulo de friccion drenado.




SOLUCION: VOLVER

E 53=84 kN/m2, ol=03-+(Acd)f=84+63.7= 147.7 kKN/m?
ol=03tan?(45+®/2) , 147.7= 84tan2(45+d/2)

Mdcu= 2(tan"' (147.7/84)05-45)= 14°

5°3=63-(Aud)f= 84-47.6= 36.4 kN/m?
5’ 1=c1-(Aud)f=147.7-47.6= 100.1 kN/m?
6’ 1=0"3tan2(45+d/2), 100.1= 36.4tan2(45+d/2)

E 4 D=2(tan"'(100.1/36.4)05-45)= 27.8°



PRUEBA NO CONSOLIDADA —NO DRENADA
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En esta prueba el drenaje del espécimen de suelo no
se permite durante la aplicacion de la presion de la
camara s3. El espécimen de prueba es cortado a la falla
por la aplicacion del esfuezo desviador Aod sin
permitirse el drenaje. Por consiguiente, la presion de
poro del agua total u en el espécimen en cualquier etapa
de la aplicacion del esfuerzo desviador se da como:

YOLVER




Es un tipo de prueba no consolidada — no drenada, aqui
la presion de confinamiento 63 es 0. Una carga axial se
aplica rapidamente el espécimen para generar la falla. En
¢sta, el esfuerzo principal total menor es 0 y el esfuerzo
principal mayor total es o1. Como la resistencia de corte
no drenada es independiente de la presion de

| confinamiento, tenemos: -

ﬁ“a “  Donde qu es la resistencia a la compresion simple.

PR
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Temario:

1storsion elastica
onsolidacion de Suelos.
eoria de la consolidacion de Terzagh
efiniciones.
rueba de consolidacion.

Ejemplos de aplicacion.
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Distorsion elastica

Todos los materiales solidos se dist®agjonan cuando
se someten a la accion de una carga.4gus,
agregados de particulas, se distorsionaig
debido a la compactacion o consolidacio
parte debido a la distorcion elastica. La di
elastica se produce en todos los suelos casi
inmediatamente después de imponer la carga
asentamiento causado por este proceso se le

llama asentamiento inmediato.




Consolidacion de Suelos.

En suelos cohesivos saturados, el efecto del aumento de la carga
consiste en expulsar el agua por medio deMgg poros; a ¢ste

expansion, cuando el suelo puede permanecer satura

Para iniciar el proceso se requiere de una modificacion de
puede transcurrir un largo tiempo (afios) hasta llegar al
asentamiento final.

Los suelos mas susceptibles suelen ser las arcillas y limos
normalamente consolidados y ciertos tipos de de rellenos
saturados.Las turbas pueden ser altamente compresibles,
ocasionando cambios de espesor de los estratos tan grandes cc
20% con cargas bastante modestas.



En el proceso natural de la deposicion, los suehy
limos y arcillas, quedan sometidos a un proces
cual el agua entre las particulas

y las condiciones actuales corresponden a su presion de c8
final. Cuando un suelo esta sometido a una sobrecarga que
la presion extrema de consolidacion que existio en algiin m
su historia, se dice que esta preconsolidado.

Cuando se presenta un cambio en las condiciones del esfuerzo, se |
alcanzar un nuevo estado de equilibrio. Al considerar la mecani
compresion de los suelos, se puede suponer que tanto los granos
minerales como el agua de los poros son incompresibles.



" feoriadela consoudacion de
Karl von Terzagh

En 1925, en su Viena nativa, Terzaghi presentd unz
un resorte sometido a esluerzo, para la evaluacioMg
primaria. Esta teoria fue incorporada después en su

Se parte de varias suposiciones:

a)
b)
c)
d)

[1920]

eoria basada en el modelo de
e la consolidacion

Mechanics (1943).

El suelo esta totalmente saturado
Tanto el agua como las particulas del suelo son incompresibles. ‘
Se puede aplicar la ley de Darcy para el flijo de agua.

La variacion de volumen es unidimensional en la direccion del esfuef
aplicado.

El coeficiente de permeabilidad en ésta direccion permanece constante.

La variacion de volumen corresponde al cambio en la relacion de vacios$
je/js’ permanece constante. : |



Definiciones
o Asentamiento por consolic

AH =H_* Ae/ (1+8

n, a tiempo infinito:

Donde:

Ho= espesor inicial del estrato,
e, = Indice de huecos inicial del estrato de suelo,
Ae = Variacion del indice de huecos producto de la “sobrecarga”

AH= Variacidn del espesor del estrato



Definicione

» Coeficiente de compresibilidad volumétrica (m )

Representa el grado de variacion del volumen unitd¥gg
consecuencia de un aumento unitario del esfuerzo efecti
es constante para un suclo dado, sino que varia con
esfuerzo efectivo (As’).

m,= Ae/ (Ac’ * (1+e))

que se produce a
il valor de m no

Es=1/m, (modulo de deformacion edométrica)

Por lo tanto el asentamiento por consolidacion se puede escribir:

S.=AH=m_*Ac’*Ho

e



Definiciones

Indice de compresion y expunsion (recompresion)

Cuando se traza una curva “e " en funcion de log s” apqrtir de los datos de un ensayo
edomeétrico (6 consolidacion), se encuentra que la parfwguicial representa a la
preconsolidacion, para luego seguir a la curva normalmerr@epnsolidada o curva
virgen. '

Efecto de Preconsolidacion

2.0 Historica
1.8
16
| — . Recompresion
g 14 | _
g 1.2 3 Compresion,
- T Curva virgen
g 1.0 |
S 08
o] |
£ 06 |
i
|
04
' Cc: indice de Compresion
0.2 |
* | == = Curva promedio expansitnfrecompresién
[ con pendiente Cr (Indice de recompresion)
0.0 ,
I

1

0.0 0.1 1.0 10.0
Presion “g/cm2)



B )‘ \)

Indice de compresion

PXpansion (recompresion)

En términos del indice de compresion, el aséntamiento por consolidacion puede
ser definido de la siguiente forma:

Sc=Ho*Cc/(1+eo0) *log (o, 7 o, ’

Donde:

Ho= Espesor del estrato que se asienta por consolidacion,
s,” = Tension efectiva final en el punto de analisis (s, +As’),

s,” = Tension efectiva inicial en el punto de analisis.

Se utiliza Cc para arctllas normalmente consolidadas, para arcillas preconsolida
utilizar Cr. En casos que la sobrecarga induzca a pasar de un estado a ok
(preconsolidada a normalmente consolidada), se deben utilizar ambos indic
utilizando la fraccion de carga que corresponde a uno u otro estado.



" Definicione:

Coeficiente de consolidacion

El coeficiente de consolidacion permite obtener el grado Wgconsolidacion, o bien, el

mas comunes graficar la deformacion en funcién de log 1 o bien
en funcion de Vr. La figura a continuacion ilustra el caso de log

c,=K/' (M .9,



Definicione

Prueba de consolidacion —

Indice de huecos

ica evs. Logt

i) En la parte inicial "parabdlica” marcar "t 1", arbitrario (si la parte inicial

1.8 ! no es parabdlica, utilizar "Do" para "te", .
Dol i)y Marcar t 2= 4°t 1, y oblener valor de "y" ==> Do,
1 .7 ~“ h Z*y
L
e iii) Obtener "t 100" y "D100",
1.6 iv) Obtener "D 50", como el promedio entre "Do" y "D 100" ==> "t 50",
v) Calcular Cv=T * H*2 /"t 50", donde T es el factor tiempo, H altura
de la muestra,

1.5 ; T=0.197, para U= 50% (consolidacién), si drena por

; ambos lados H= H/2

D100 N

1.4 E

k12 t100 . :
1 3 | I, ’ . ‘

0 1 10 100 1000 10000
tiempo (minutos)




Para U=1, T tiende al infinito. Cuando T=2.0;

lllllllllllllllIIJllllllI!llllllllllliI

Grado promedio de Consolidaci n, U (%)

Definicione
Grdfica del factor «

consolidacion.

0.00
0.10
0.20
0.30
0.40
0.50
0.60
0.70
0.80
0.90

1.00

tiempo

994

1, vs. grado

de

Carga Uniforme

Dustnbucién de Esfuerzo
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Factg\r de Tiempo Tv

-Si1eldrenaje es por ambos lados H=H/2,
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Definiciones



caracteristicas de compresibilidad de un suelo,

\enaﬂe\ﬁnsnlulacun

espécimen en lorma de &
encerrado en un anillo me

diametro ligeramente mas peque
anillo metalico y el inferior un dia
ligeramente mayor.

Este conjunto se coloca en la celda y se fija con un anillo de sujecion. Ento}
aplica una carage estatica vertical a través de un sistema de palanca y
la variacion del espesor de la muestra por medio de un micrometro o

consolidado; por lo general, durante un periood de 24 o 48 horas. Desp
aplican incrementos de carga, siendo cada incremento, el doble del ante
se repiten las lecturas.



a) el 90% de la consolidacidn,

b) un asentamiento de 100 mm

para una capa de 5 m de espesor de d¢la arcilla es 280 mm.
Suponiendo que existe una capa permeabi
como por debajo, y que el exceso de presion
los poros tiene una distribucion uniforme, calcul
el cual se alcanza:



Eiemplos de aplicacion

Solucion:

- Del grafico de T, para U= 90% ==> T (90) =0.848,

tgg =(Tgy *H?)/Cv ==>1t,,=0.848 * (5000/2)? /0.9
10.55 afios

- Para un asentamiento de 100 mm, U = 100 /280 = 0.357, del grafico
obtiene Tv=0.10, por lo tanto para un asentamiento de 100 mm,

t 5 ,= 0.102 * (5000/2)2 / 0.955 => 1.3 afios



!
i
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Elemplos de-aplicacion

a) con drenaje total en su parte inferior y superior,

b) con drenaje solo por una superficie.



Eiemplos de aplicacion

Solucion:

a) Del laboratorio t,= 12 min H,=19/2=9.5 mm
ty= ? H,=6000R£3000 mm

Para un mismo grado de consolidacion la relacion T/Cv
==>1t,/H2=1t5/ Hy? tg = t, ¥ Hg?/ H, 2t = 2.28 afio

b) Del laboratorio t,= 12 min H,=19/2=9.5 m
tg="? Hz=6000 mm

tg =t, " Hg?/ H,2t3 = 9.12 afios



Fd. Limusa México.

. Whitlow, Roy; Fundamentos de Mecanica de Suelos,

Ed. CECSA México.




niversidad Nacional Autonoma de México.




Integrantes del Equipo.

® Gomez Ortiz Armando.
® Hernandez Rodriguez Julio César.

® Paez Jurado Nicolas.

ey



Temario:

eneralidades

onsolidacion de Suelos.

nalogia Mecanica de Terzaghi.
Ecuacion Diferencial de la Consolidacidn.



Generalidades

Todos los materiales experimentarn
cuando se les sujeta a un cambio en
condiciones de esfuerzo.

formaciones

La deformacion de la mayoria de los suelos, &2
bajo cargas pequenas, es mucho mayor que la
los materiales estructurales.



ejemplo un lago, se nota que el suelo redi
volumen conforme pasa el tiempo y aume
cargas por sedimentacion sucesiva.

A este proceso de disminucion de volumen, qu
tenga lugar en un lapso, provocado por un aume
de las cargas sobre el suelo, se le llama proceso &
consolidacion.



Modelo Mecani
Terzaghi

O propuesto por

Es una modificacion del modelo origing
con otros fines por Lord Kelvin.

Es un cilindro de area de seccion recta, prov
un piston sin friccion, con una pequefia perfor

en el.

El piston esta soportado por un resorte unido al
fondo del cilindro y éste esta totalmente lleno de |
fluido incompresible. ‘
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INGENIERIA DE CIMENTACIONES' .
1. Defmiciones

1.1 Objeto de las Cimentaciones

Todas las obras de Ingenieria Civil, como edificios, puentes, presas, bordos,
caminos, aeropistas, canales, etc., se desplantan sobre o bajo la superficie del terreno y
requieren de una cimentacion apropiada que proporcione seguridad y buen comportamiento
a costos razonables.

1.2 Definicién de cimentacion
Terzaghi-Peck (Ref. 1) definen una cimentacion como aquélla parte de una
estructura que sirve exclusivamente para transmitir su peso al terreno natural.

En un sentido mas amplio, una cimentacion es la o las partes de una estructura que
le proporcionan apoyo a la misma y a sus cargas. Incluyendo al suelo o roca y a las partes
de la estructura que sirven para transmitir las cargas.

Asi en un edificio cimentado sobre zapatas, ia cimentacion esta constituida por el
conjunio zapatas-suelo. En una cortina de tierra, ¢l elemento de cimentacion es el propio
terreno que la subyace.

1.3 La Ingenieria de Cimentaciones

Es una rama de la Ingenieria Civil que trata sobre la evaluacion de la capacidad de
carga del sistema suelo-cimiento, de las deformaciones que experimenta la cimentacion y
de los procedimientos constructivos necesarios para su realizacion.

2. Requisitos esenciales que debe satisfacer una cimentacién

Debe tener un factor de segunidad razonable contra una falla por resistencia al corte.
Los asentamientos totales y diferenciales bajo las cargas de trabajo no deben
exceder los limites permisibles de ia estructura que se trate,

En algunos casos es importante la localizacién, la cual debe ser tal que evite
cualquier influencia futura que pudiera afectar el comportamiento de una cimentacion, y
por lo tanto, de la estructura que sostiene. Un ejemplo es un puente localizado en la curva
de un cauce donde existe socavacion lateral.

La cimentacién de estructuras hidraulicas, tales como presas, diques, bordos y
canales, debe satisfacer un requisito mas que es el de permeabilidad.

Como puede deducirse de lo anterior, en general para el estudio de cimentaciones,
van 2 interesar las tres propiedades mecanicas principales de los suelos: resistencia al corte,
compresibilidad y permeabilidad. ‘

' Dr. Rigoberto Rivera Constantino, Profesor Titular, Facultad de Ingenieria, UNAM.



En el estudio de la cimentacion de la cortina de una presa van a interesar las tres
propiedades. En el caso de un edificio interesaran las dos primeras, excepto cuando se
efectuen excavaciones bajo el nivel de aguas fredticas (NAF) donde podria interesar la
tercera para disefiar el sistema de abatimiento o de control del NAF.

3. Clasificacion de las cimentaciones

Las cimentaciones de estructuras de concreto o acero (edificios, torres, puentes, €tc.)
se clasifican en la siguiente forma:
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Otras estructuras, como son las de tierra o enrocamiento (presas, bordos, rellenos,
terraplenes, plataformas, etc), no poseen una subestructura o elementos de cimentacién bien
definidos o especiales, excepto el propio terreno o desplante. En ocasiones se aplican
tratamientos para mejorar las propiedades del subsuelo con los siguientes fines: a)
incrementar la resistencia al corte; b) reducir la compresibilidad; ¢) reducir filtraciones. En
estos casos las cimentaciones pueden clasificarse en desplantadas en terreno natural o en
terreno tratado. 3



3.1 Zapatas aisladas

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 dafios. :

Las zapatas son elementos desplantados a una profundidad relativamente pequeria y
se empelan como elementos de cimentacion bajo columnas (Fig. 1). En ocasiones se
utilizan zapatas combinadas que reciben las descargas de dos o mas columnas, siendo su
finalidad reducir los asentamientos diferenciales.

3.2 Zapatas corridas o continuas

Las zapatas corridas son cimentaciones someras recomendadas para suelos de
compresibilidad baja 0 media, recibiendo las cargas de la estructura generalmente a través
de muros (Fig. 2). También se puede elegir este tipo de cimentacién cuando el espacio
libre entre las zapatas aisladas es tan pequefio que resulta mds econdmico construirlas en
forma continua, cuando se ejercen momentos considerables a nivel de la cimentacion o bien
cuando se quiere disminuir los hundimientos diferenciales entre columnas.

La profundidad de desplante dependera de las caracteristicas del suelo, magnitud de
las cargas , costo de la cimentacion, presencia del NAF y cimentaciones colindantes.

Por razones de economia, en nuestro medio, se utilizan cominmente cimientos de
mamposteria bajo muros de carga de casas de uno y dos pisos (Fig. 3).
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3.3 Losas de cimentaciton

Una losa de cimentacion es una placa que cubre la totalidad de la planta de la
superestructura, por lo menos, y que transmite el peso total de ellas al subsuelo de apoyo.
Se opta por su empleo cuando la magnitud de las cargas de la estructura y las caracteristicas
mecanicas del subsuelo son tales que las zapatas requeridas ocuparian algo més de la mitad
del area de la proyeccion en planta del edificio.
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~ Comunmente las losas son de concreto reforzado y se rigidizan con contratrabes
para reducir asentamientos diferenciales y para transferir la reaccion sobre la losa (Fig. 4).

En casas muy ligeras se han utilizado por economia, cuando se aplican

procedimientos de construccion en serie, donde la propia losa sirve a la vez de piso de

planta baja (Fig. 5).



3.4 Cimentaciones compensadas

Las cimentaciones compensadas se utilizan en edificios que transmiten cargas de
mediana magnitud a suelos de compresibilidad media a alta y cuya capacidad de carga
resulta baja.

En estas cimentaciones se remueve un peso de suelo tal que si éste resulta igual al
peso de la estructura, la cimentacion recibe el nombre de totalmente compensada. En
ciertas circunstancias el peso del material removido puede ser menor o mayor que ¢l peso
de la estructura, por lo que la cimentacion recibe el nombre de parcialmente compensada y
sobrecompensada, respectivamente. Debido a que este tipo de cimentaciones requieren de
un cajon monolitico, su rigidez es muy grande, lo que provoca que las presiones de
contacto se concentren en los bordes del cajén. Si la cimentacion se encuentra sometida a
momentos de volteo importantes, por ejemplo sismo, se puede producir una falla local en
esa zona, lo que provocaria un desplomo del edificio y es casos extremos su falla total por
inestabilidad.
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Fig. 6 Cimentaciones compensadas
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Los cajones generalmente estdn formados por las losas de cimentacion y tapa,
reticula de contratrabes y muros de contencién (Fig. 6). En ocasiones la losa de cimentacién
se substituye por cascarones cilindricos invertidos.

3.5 Pilotes de friccion

Cuando las capas del subsuelo cercanas a’la superficie son muy compresibles,
formadas por arcilla muy blanda, suelos organicos y turba o limo y arena en estado suelto,
se utilizan cimientos profundos constituidos por elementos alargados que transmiten parte o
todo el peso del edifico a estratos profundos resistentes o menos compresibles que los
superiores. Algunas veces el costo elevado y los problemas de construccion, ademas de un
mal comportamiento de los cimientos superficiales, conducen al empleo de los profundos.



Los pilotes de adherencia o friccion transmiten la carga al subsuelo a través de su
superficie lateral, siendo la carga transmitida en la punta sélo una fraccién pequefia de la
total, generalmente despreciable. Cuando la resistencia del terreno se debe a la cohesion,
como es el caso de pilotes hincados en arcilla, se les denomina pilotes de adherencia, y su
disefio se realiza en términos de esfuerzos totales. Si la fuerza resistente se debe a la
friccion entre pilote-suelo se les llama pilotes de friccion y su disefio se realiza en términos
de esfuerzos efectivos.

En muchos casos, como ocurre en la Ciudad de México donde el subsuelo es muy
compresible y existe hundimiento regional, los pilotes de friccion se utilizan junto con un
cajon que compensa parte o la totalidad del peso del edificio (Fig. 7).

¢

Fig. 7. Cimentacion compensada con pilotes de friccion

En estos casos los pilotes de friccion se deben hacer trabajar al limite, esto es con
factor de seguridad unitario, para evitar el fenomeno de la “friccion negativa”, por lo que el
cajon de cimentacién sdlo tomara una fraccion pequeiia de la carga total del edificio,
manteniendo una reserva de resistencia suficiente para tomar los incrementos de esfuerzos
que provoquen las cargas accidentales como e! sismo o viento. Esta solucién es
particularmente eficiente cuando la compresibilidad del suelo se reduce con la profundidad
y tiene como ventajas: a) reducir los hundimientos de la estructura y-b) que el edificio se
hunda con la misma velocidad que la superficie del terreno.

3.6 Pilotes de punta

Los pilotes de punta, como su nombre lo indica, transmiten todo o la mayor parte
del peso del edifico por la base o punta a la roca o estrato de suelo muy resistente y poco ¢
nada compresible. En la zona céntrica de la Ciudad de México se han utilizado en edificios
muy pesados donde otro tipo de cimientos no ofrecen mayor seguridad. Este tipo de
cimentacidn tiene los siguientes inconvenientes: a) el hundimiento regional provoca en los
pilotes friccion negativa y que hace que con el tiempo el edifico emerja; b) causan dafios a
las construcciones vecinas cuando éstas estan cimentadas por superficie y aun sobre pilotes
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de adherencia. La Fig. 8 ilustra la cimentacion de un edifico con pilotes apoyados de punta
en la capa dura.
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Fig. 8 Edificio con pilotes de punta localizado en la zona del lago

Los pilotes mixtos son aquellos en los que el trabajo de adherencia o friccion es tan
importante como el de punta, sin embargo, hay que tomar en cuenta que los niveles de
deformacién necesanos para alcanzar la capacidad de carga ultima en los pilotes de friccion
y punta son muy diferentes, por lo que estas dos componentes de la capacidad de carga no
son aditivas en muchos de los casos.

3.7 Pilotes especiales

A raiz del hundimiento regional que existe en la Ciudad de México, se han ideado
pilotes especiales con dispositivos de control manual 0 automatico.

La figura 9 muestra el mecanismo de un tipo de pilote con dispositivos de control
manual (Ref. 2). El peso del edificio es transmitido de la losa de cimentacion a la cabeza
de los pilotes a través de las anclas y el cabezal. Entre éste y los pilotes se colocan las
celdas de deformacion que son cubos de madera.

El funcionamiento de los pilotes con celdas de madera consiste en que éstas se
deformen con 1gual velocidad que la superficie del terreno se hunde, sin embargo, esto no
ocurre generalmente en la practica ya que la madera tiene caracteristicas de tiempo —
deformacion diferentes a las del suelo. La cimentacién requiere de una conservacion



continua, pues en caso contrario a largo plazo los pilotes trabajarian de punta, bajo una
condicion de carga mas critica que la considerada en el disefio.

Un segundo tipo de pilotes especiales, que se han utilizado en algunos edificios de
la ciudad de México. son los denominados pilotes penetrantes de seccidon varniable. Con
estos pilotes se pretende también evitar que los edificios emerjan por efecto de la
consolidacion regional, haciendo que la punta del tramo inferior, de seccidn transversal
menor que la del resto del pilote, penetre en la capa dura una vez que la fricciéon negativa
haya alcanzado un valor suficiente, llegando a una condicion tal que cualquier tendencia de
la friccion negativa a aumentar es automaticamente anulada por la penetracion de pilotes.
La cimentacion del Palacio de los Deportes de la ciudad de México constituye un ejemplo
de este tipo de cimentacion.

Con escasa frecuencia se han utilizado otros tipos de pilotes especiales: los pilotes
entrelazados y los pilotes electrometalicos.

Los pilotes entrelazados constan de un conjunto de pilotes convencionales ligados a
la subestructura (pilotes A), mas otro conjunto apoyado en la capa dura (pilotes B}, como lo
ilustra la figura 10. Los colchones de suelo compresible entre la punta de los pilotes A y la
capa dura y entre la cabeza de los pilotes B y la losa de cimentacidén absorben los
enjuntamientos de la formacion arcillosa superior debido a la consolidacion regional,
impidiendo que la estructura emerja.
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Fig. 9 Pilotes de control utilizando cubos de madera como celdas de deformacion

Los pilotes electrometalicos estan formados por tubos de acero (anodos) hincados
en la arcilla, los cuales son sometidos a una corriente eléctrica, en tanto que unas varilias de
acero (catodos) hincadas a cierta distancia de los primeros cierran el circuito. El objeto del
tratamiento electrosmotico es lograr que en un lapso de tiempo de ‘dos a tres horas la
adherencia suelo-pilote sea de magnitud semejante a la resistencia al corte natural del suelo

Los dos ultimos tipos de pilotes especiales antes mencionados se han utlllzado en
principaimente en recimentaciones.
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Fig. 10 Pilotes entrelazados

Ademas de los usos de pilotes en los casos antes mencionados hay otros, tales como
en la compactacion de suelos sueltos, en la estabilizacién de terraplenes en laderas, en
muelles y duques de alba para soportar fuerzas horizontales, etc. La figura 13 ilustra
algunas de estas aplicaciones.
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Fig. 11 Otros usos de pilotes
3.8 Pilas

Las pilas son elementos de dimensiones mayores que las de los pilotes siendo, por
lo tanto, de una capacidad de carga mas alta. Son elementos prismdticos colados en una

perforacién y que se apoyan en roca o suelos compactos o duros. Generalmente en su
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extremo inferior tienen una ampliacién que se denomina campana. Las condiciones del
subsuelo y los procedimientos constructives son factores determinantes para decidir su uso.

En la referencia 3 se tratan a detalle los aspectos de disefio, construccion de este tipo
de elementos. La figura 12 muestra un caso real de cimentacién a base de pilas
desplantadas a 10.5m de profundidad, utilizando en un edificto de 18 pisos construido en la
zona de baja compresibilidad de la Ciudad de México.

i

DEPOSITOS COMPALTOS DE SUELOS
ARENQLIMOSOS ¥ LIMOARENCSOS

Fig. 12 Cimentacion de un edificio con pilas

Los cilindros de cimentacion son elementos huecos de grandes dimensiones, cuya
capacidad de carga es mucho mayor que la de las pilas. Se utilizan generalmente para la
cimentacion de los apoyos de grandes puentes y de otras estructuras pesadas. En vista de
las grandes dimensiones de estos elementos, se aplican procedimientos de construccién
especiales que consisten en hincarlos haciendo fallar el terreno por resistencia al corte en su
base. La figura 13 muestra el cilindro utilizado en el apoyo nimero 11 del puente
Coatzacoalcos (Ref. 4).

Cuando la cimentacion tiene grandes dimensiones en planta y se localiza a gran
profundidad bajo el agua, se utilizan cajones de cimentacion. Estos se hunden hasta el
desplante a medida que se construyen en la superficie. Un cajén puede estar formado por
una celda o subdividido en vanias separadas entre si.

Los cajones pueden ser de dos tipos: abiertos 0 neumaticos con aire comprimido.
Los primeros estan abiertos tanto en el fondo como en la superficie y el material excavado
s¢ extrae con draga de succion o con “cucharén de almeja”.
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Fig. 13. Cilindro de cimentacion utilizado en apoyo 11 del puente Coatzacoalcos

En los casos en que se requiere inspeccionar el suelo o roca de apoyo, profundizarse
en ¢sta o efectuar un buen colado, operaciones que se dificultan en los cajones abiertos
debido a la presencia del agua, se utilizan cajones neumaticos que permiten trabajar desde
su interior. Estos poseen por 1o menos dos camaras de compresion y descompresién; una
para el personal y otra para materiales y herramientas. Para presiones hasta de 2.5
atmosferas el hombre puede trabajar practicamente en condiciones normales, sin embargo,
para presiones mayores el cansancio es inmediato y requiere de periodos largos de
descanso, corriendo el peligro de ser atacado por el aeroembolismo.
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En ocasiones es econdomico el empleo de materiales de precarga para consolidar
terrenos compresibles y mejorar su resistencia al corte antes de construir la estructura
definitiva. La figura 14 (Ref. 4) muestra el caso del mejoramiento de un terreno arcilloso
compresible mediante el peso de un relleno temporai colado en la superficie donde va a
construirse un tanque de almacenamiento. El peso del relleno es por lo menos igual al peso
del tanque lleno, abarcando en planta la superficie del mismo. Cuando el suelo se ha
consolidado o ha experimentado un porcentaje de consolidacién adecuado, segun
nivelaciones y mediciones de campo que para este fin se realicen, se retira el relleno para
proceder a la construccion del tanque.

PRECARGA i
BANCO f——— BANCOS ———]=—— PROFUNDOS ——+1
SUPERFICIAL

Fig. 14. Empleo de precargas para la consolidacion previa del terreno

-Algunos casos que ilustran problemas de cimentacion de estructuras de tierra

La construccion de terraplenes para caminos o vias férreas a través de terrenos
pantanosos, presentan serios problemas debidos a la alta compresibilidad de la turba y
suelos organicos que los constituyen. En este tipo de obras los asentamientos deben ser
tolerables para su operacion normal. Dependiendo principalmente del espesor de los suelos
compresibles, existen varios procedimientos de construccion que pueden consistir en: (a),
extraerlos totalmente con draga; (b), desplazarlos con el peso del propio terraplén; (c),
utilizacion de cargas explosivas para facilitar el desplazamiento del suelo con el peso el
propio terraplén.

Todos los casos antes descritos tratan con problemas de resistencia al corte y
compresibilidad, sin embargo, existen otros relacionados con la permeabilidad del terreno,
especialmente en obras hidraulicas como presas.

2.Requisitos de una cimentacion
Como todas las partes de una estructura, la cimentaciéon debe cumplir con los
siguientes requisitos:

a) La cimentacion debera localizarse apropiadamente para evitar cualquier
influencia futura que pudiera afectar su comportamiento.
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b) La cimentacion debe ser segura contra fallas por resistencia al corte del subsuelo.

c¢) La cimentacién no debe asentarse o deformarse mas alla de los valores tolerables
(establecidos por la Normatividad) para evitar daios y reparaciones de la estructura.

El orden de importancia de estos requisitos es €l antes sefialado.

El primero es dificil de determinar ya que involucra factores muy diversos, algunos
de los cuales no pueden evaluarse analiticamente y deben de determinarse con buen criterio
ingenieril.

El segundo requisito es especifico. Equivale a la condicion que debe de cumplir una
trabe de la superestructura para que sea segura a la falla ante la carga de trabajo a que estara
sujeta.

~ El tercer requisito es a la vez especifico y dificil de determinar. Equivale a la
condicion que debe cumplir una trabe para que no se deforme mas allad de un valor que
pudiera ser objetable; la magnitud de la deformacion es especifica, pero es objetable porque
no puede definirse con precision.

Estos tres requisitos son independientes uno del otro, pero cada uno debe
satisfacerse. Lo anterior significa que si solamente dos de ellos se cumplen la cimentacion
es inadecuada.

Estos requisitos deben aplicarse en forma racional para evitar disefios defectuosos.
Si la cimentacion es excesivamente segura, no solo podra implicar costos elevados, sino
también problemas de construccion. Situaciones como estas se observan frecuentemente en
l2 aplicacion diaria de la ingenieria. Como ejemplo se cita el caso de un edifico, localizado
en un sitio donde el subsuelo estaba constituido por depositos relativamente sueltos y de
reducido espesor, bajo los cuales existia una formacion de lutitas alteradas. Se realizaron
sondeos de penetracion estandar, obteniendo un nimero elevado de golpes, superior a 30
por 30cm de penetracion. Como no se obtuvieron muestras inalteradas para determinar en
el laboratorio la resistencia al corte, el ingeniero a cuyo cargo estaba el estudio, estimé por
correlaciones inapropiadas un valor de adherencia entre pilote y suelo de 1.6 t/m?, pensando
en que la cimentacidn apropiada seria una formada por pilotes precolados trabajando por
adherencia. Para pilotes de 60t de carga de trabajo y de 40 cm de didmetro, determind y
recomendo que la longitud requerida seria de aproximadamente 30 m. El ingeniero
estructurista disefio con esta base la subestructura. La obra fue concursada conforme a este
disefio, procediendo el contratista a colar todos los pilotes. Cuando se intentd hincar el
primer pilote, éste no penetré mas de 1m en la lutita alterada y en vista de esta situacion el
ingeniero consultor en mecanica de suelos propuso hacer perforaciones previas al hincado
de los pilotes de diametro ligeramente menor que el de los pilotes.

Bajo esta nueva recomendacion los pilotes penetraron hasta unos 10 m de
profundidad. Ante este segundo fracaso, se hizo una revision de la cimentacidn,
encontrando que la solucidn era inapropiada debido a que se subestimaron las propiedades
de! subsuelo, optando por otra cimentacidn constituida por pilotes cortos trabajando por
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punta y adherencia, con el fin de aprovechar parte de los pilotes colados. Este es un
" ejemplo que muestra una falla economica y constructiva, que reportd una pérdida de varios
cientos de miles de pesos.

Por el contrario, cuando se elige una cimentacion inapropiada y se sobreestiman las
propiedades mecdnicas del subsuelo, se corre el nesgo de proyectar una cimentacion de
comportamiento inadecuado, o llegarse al caso de fallas que inutilicen a la estructura y que
impliquen una recimentacién o una demolicidn, con la subsecuente pérdida economica.
Aun mas, la falla puede llegar al colapso total de la estructura. De estos diferentes tipos de
fallas, también existe un sin numero de casos, bien conocidos y que no es necesario
describir un caso ilustrativo.

En lo que se refiere a 1a localizacion de la estructura y su cimentacion, es frecuente
observar fallas. Como ejemplo se cita el caso de una aeropista que se localizé sin tomar en
cuenta las caracteristicas del subsuelo, sobre un terreno irregular tanto en estratigrafia como
en propiedades mecanicas, el cual contenia espesores muy variables de arcilla de alta
compresibilidad. La pista se construyd sobre este terreno y al poco tiempo presentd
deformaciones por hundimientos diferenciales que fueron causa para inutilizarlo y construir
otro localizado en un terreno de mejores caracteristica, ahora si tomando en cuenta las
propiedades del subsuelo. En puentes se presentan a menudo fallas por localizacion
defectuosa.

3. Factores que determinan el tipo de cimentacion

Se entiende como cimentacidén apropiada aquella que, ademads de proporcionar un
buen comportamiento a la estructura, sea de facil realizacion y econémica. Por lo tanto, en
su eleccion es necesario el conocimiento de aspectos técmicos, procedimientos
constructivos y economicos. Estos aspectos estin estrechamente interrelacionados entre si
y pueden operar inapropiadamente si uno se desliga del otro.

Influyen en la eleccion de alternativas de cimentacion los siguientes factores
principales:

a) caracteristicas del subsuelo

b) condiciones del subsuelo

3.1 Caracteristicas de la estructura
Dimensiones y forma

a) Magnitud, tipo y distribucion de las cargas
b) Sensibilidad

¢) Destino y requisitos de funcionamiento
3.2 Condiciones del subsuelo

a) Estratigrafia y propiedades

_ b) Profundidad del nivel freatico
¢) Comportamiento del subsuelo bajo la accion de otros agentes o fuerzas
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3.1 Otros factores

En algunos casos debe tomarse en cuenta la influencia de otros factores,
como el comportamiento de edificios vecinos, la existencia de hundimiento regional
(Ejemplo “Zona del Lago” de la Ciudad de México), los efectos de socavacion en cimientos
de puentes, etc.

Las estructuras en cuanto a su sensibilidad pueden clasificarse de acuerdo a lo que
se indica en la tabla 1.

Tabla 1. Sensibilidad de las estructuras

SENSIBILIDAD TIPOS DE ESTRUCTURAS
Baja o nula Muy Flexibles
Media Marcos, = estructuras estdticamente
determinadas y edificios altos
Alta Estructuras estaticamente indeterminadas,

con grandes claros, edificios altos y torres,
edificios con materiales de recubrimiento y
muros de tabique 0 mamposteria fragiles,
con grandes claros y pocas juntas, edificios
con equipo que requieren seguridad y
estabilidad en su funcionamiento, ciertos
tipos de cascarones y marcos continuos.

4. Datos para el estudio de una cimentacion

Para el estudio de una cimentacién es necesario el conocimiento del proyecto y del
subsuelo sobre el que se construira la obra. La cantidad y detalle de los datos requeridos,
de proyecto y subsuelo, dependeran del tipo e importancia del primero y de las
caracteristicas del segundo. Asi, por ejemplo, los datos requeridos para el estudio de la
cimentacion de un edificio alto y pesado en un terreno compresible serdan mas abundantes
que en caso de una estructura ligera en el mismo terreno; en cambio, la informacién
necesana del subsuelo, para la cimentacion de ambos tipos de estructuras, puede reducirse
substancialmente si el terreno de cimentacidn es roca sana.

En este capitulo se hara referencia principalmente a la cimentacién de
estructuras de concreto y acero para edificios, puentes, etc.
4.1 Datos del proyecto

Segiin el caso de que se trate, pueden ser necesarios todos o algunos de los
siguientes datos:
a) Localizacién, dimensiones y obras que constituyen al proyecto
b) Tipo, forma, dimensiones, rigidez y sensitividad de la estructura
¢) Destino y condiciones de funcionamiento de la estructura
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d) Tipo, distribucion y magnitud de las descargas

e) Datos topograficos

f) Datos hidraulicos

g) Otros datos, tales como el comportamiento de cimentaciones de estructuras
localizadas en el lugar, comportamiento de cimentaciones vecinas, etc.

4.1.1 Sensibilidad de las estructuras
En cuanto a su sensitividad pueden clasificarse de acuerdo con la tablal.

El grado de riesgo que puede tolerarse estd relacionado con la sensibilidad
de una estructura ante las variaciones o irregularidades del subsuelo. El grado de nesgo
envuelto esta relacionado con la aparente uniformidad u homogeneidad de los estratos que
constituyen al subsuelo.

La estructura de una nave industrial cubierta con lamina y formada por
columnas en las que se apoyan armaduras metalicas con apoyos libres o articulados, puede
soportar deformaciones altas sin dafiarse. En cambio si la nave esta cubierta por cascarones
0 tiene marcos de concreto, el riesgo de la estructura a dafiarse es mayor ante los mismos
asentamientos, siendo por lo tanto, menor el asentamiento tolerable.

4.1.2 Destino’

El destino o uso que vaya a darse a una estructura influye en la magnitud de
los asentamientos tolerables, y por lo tanto, en las condiciones de cimentacion. Si la
-estructura contendrd maquinas con mecanismos precisos que pueden dafiarse u operar
deficientemente ante la presencia de asentamientos diferenciales, las deformaciones que
deben tolerarse seran menores que las de una estructura destinada a otro fin como
habitacional.
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CAPACIDAD DE CARGA EN SUELOS'

1. INTRODUCCION

Para visualizar el problema de la capacidad de carga en suelos resulta wtil el andlisis del
modelo mecanico que se presenta a continuacion, debido a Khristianovich. Considérese una
balanza ordinaria, cuyo desplazamiento esta restringido por friccion en las guias de los
platillos, fig. 1.

Si iun peso suficientemente pequeiio se coloca en un platillo, la balanza permanece en

equilibrio, pues la friccion en las guias puede neutralizario; en cambio, si el peso colocado es
mayor que la capacidad de las guias para desarrollar friccion se requerird, para el equilibrio,
un peso suplementario 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 critico ( situacion en que la balanza pierde su
equilibrio con cualquier incremento de peso en uno de los platillos). Este problema tiene dos
soluciones; una corresponde a un Q<P y la otra, a2 un Q>P.

Considérese ahora el caso de una cimentacidon. Un cimiento de ancho B, esta
desplantado a una profundidad D, dentro de un medio continuo, fig. 2. El problema de una
cimentacion seria encontrar la carga g, maxima, que puede ponerse en el cimiento sin que se
pierda la estabilidad del conjunto. La presion g que puede ponerse en el platillo izquierdo es
mayor que la carga del otro platillo, p = yD, puesto que la resistencia del suelo, representada
en el modelo por la friccidn en las guias, esta trabajando a favor de g.

Ahora q es nulo, pero como se profundiza la excavacion las cosas suceden como si se
bajase el nivel de la balanza de la fig. 2, con la consecuencia del aumento de la presion p.
Existira una profundidad critica tal que, al tratar de aumentar la excavacion, el fondo de ésta se
levantara como lo haria el platilio de 1a balanza. Este es el fenomeno de falla de fondo.

Una cimentacion en que ¢ sea igual a p se denomina en mecanica de suelos totalmente
compensada.

2. TEORIAS DE CAPACIDAD DE CARGA DE CIMIENTOS SUPERFICIALES.

Una buena parte de las teorias desarrolladas tiene su base en hipotesis simplificatorias del
comportamiento de los suelos y en desarrollos matematicos a partir de tales hipdtesis, En otras
teorias. especialmente en las que corresponden a desarrollos recientes, la observacion y el
empirismo juegan un papel mucho mas importante. Se puede decir que todas las teorias
matematicas tienen como punto de partida la solucién de Prandtl.

' Ing. German Lopez Rincon, Ing. Héctor Legorreta Cuevas y Dr. Rigoberto Rivera Constantino, Profesores de la
Facultad de ingenieria, UNAM.



Las diferentes teorias de capacidad de carga solucionan problemas en suelos cohesivos,
friccionantes y algunas de ellas el caso de suelos cohesivo-friccionantes.

2.1 Analisis limite del problema de capacidad de carga en suelos cohesivos

La teoria de la elasticidad permite establecer ia solucion para el estado de esfuerzos en un
medio semi-infinito, homogéneo, isotropo y linealmente elastico, cuando sobre €l actia una
carga uniformemente distribuida, sobre una banda de ancho 2b y de longiwud infinita, fig. 3.
Aqui los maximos esfuerzos cortantes valen g@/m y estdn aplicados en el semicirculo de
diametro 2b. .

Para completar la aplicacion del analisis limite a los problemas de capacidad de carga de
suelos puramente cohesivos se necesita un valor limite superior para el valor de la carga
iltima q,. Para realizar este analisis se aplica el método sueco al problema de capacidad de
carga, fig. 4.

En realidad puede demostrarse que el circulo analizado no es el mas critico posible. Si se
escoge un centro en O, sobre el borde del area cargada, pero mas alto que O, puede probarse
que existe un circulo, el mas critico de todos, para el que gmax = 5.5 ¢ y representa la carga
maxima que puede darse al cimiento sin que ocurra el deslizamiento a lo largo del nuevo
circulo. Asi la carga ultima real q,, resulta acotada entre los valores:

nc<qu<55¢ (1)

En la solucidn de Prandtl se propone que el mecanismo de falla es el mostrado en la
fig. 5 v se debe calcular cual es la presion maxima que puede darse al elemento rigido sin que -
penetre. A este valor particular se le denomma carga limite. El valor limite de la presion
encomrado por Prandtl fue

Qs = (T + 2) € ' @)

Esta solucion es la base de las teorias de capacidad de carga que se han desarrollado
para aplicacion especifica a suelos.

2.1.1 La teoria de Terzaghi

Esta teoria cubre el caso mas general de suelos con cohesion y friccion; es la teoria mas
usada para el calculo de la capacidad de carga en cimientos poco profundos. Se aplica a
cimentaciones en las que el ancho B es mayor o igual a la profundidad de desplante Dy. De 1a
parte superior se desprecia la resistencia al esfuerzo cortante 1, haciendo la equivalencia del
suelo, arriba del nivel de desplante, como una sobrecarga ¢, fig. 6.

Con base en los estudios de Prandt! en suelos cohesivos, Terzaghi los extendio a suelos
cohesivo-friccionantes, proponiendo el mecanismo de falla mostrado en la fig. 7. En este
mecamismo la zona | es una cufia que se mueve como cuerpo rigido con el cimiento,
verticalmente hacia abajo. Una zona 1l es de deformacion tangencial radial. La zona Ill es una ¢



zona de estado plastico pasivo de Rankine. Para que el cimiento penetre debera de vencer las
fuerzas resistentes, como son la cohesion en las superficies AC y la resistencia pasiva en esas
mismas superficies. En el caso de la falla incipiente, estos empujes forman un angulo ¢, la
direccion es vertical.

Despreciando el peso de la cufia y considerando el equilibrio de fuerzas verticales se
tiene:

q.B =2P, + 2Cssen ¢ (3)
donde:
gc: carga de falla en el cimiento
P,: empuje pasivo
Cr: fuerza de cohesion

Desarrollando los términos del segundo miembro y despejando q. se llega a la
siguiente expresion:

qc = cNc + YDiNg + (1/2)yBN, 4

que permite calcular la presién maxima que puede darse al cimiento por unidad de longitud,
sin provocar su falla, se expresa en unidades de presion.

N, Ng ¥ N,, son factores de capacidad de carga, funcién del angulo de friccion interna
del suelo &.

La ecuacion anterior es la fundamental de la teoria de Terzaghi y permite calcular, en
principio. la capacidad de carga ultima de un cimiento poco profundo de longitud infinita, con
carga vertical. Los valores de los factores de capacidad de carga se obtienen a partir de la fig.
8.

Puede observarse en dicha figura curvas de linea llena y curvas de linea punteada. Las
primeras corresponden al mecanismo de falla general representado por la fig. 7, que supone
que al ir penetrando el cimiento en el suelo se produce cierto desplazamiento lateral, de modo
que los estados plasticos desarrollados inicialmente se amplian hasta los puntos E y E’, de tal
manera que en el instante de falla, toda la superficie trabaja al esfuerzo limite. En materiales
arenosos sueltos o arcillas muy blandas donde la deformacion crece mucho cerca de la carga
de falla, el cimiento penetra, pero no logra desarrollarse el estado plastico hasta los puntos E y
E’, sino que la falla ocurre antes, a carga menor, al llegar a un nivel de asentamiento que para
el cimiento equivale a la falla del mismo. A este mecanismo se le conoce como falla local.

Para tomar en cuenta la posibilidad de una falla local, la capacidad de carga dltima del
sistema suelo-cimiento se puede calcular empleando la misma ec. 4 pero adoptando factores
de capacidad de carga reducidos, esto es, N'¢, N'q y N',,.

El decidir si el sistema suelo-cimiento podra experimentar una falla general o local
depende fundamentaimente de la geometria del cimiento y de la compacidad o consistencia
del suelo de apoyo. En la fig. 8' se muestra un grifico, reportado por Vesic, que permite
pronosticar el tipo de falla, en el caso de arenas.



En el caso de falla general, Terzaghi propone las siguientes expresiones, para calcular
la capacidad de carga ultima:

Cimientos cuadrados
Qe=13cN+yDfN;+04yBN, (%)
Cimientos circulares
g =13cN+yDiNg+06YyRN, (6)
para suelos puramente cohesivos ¢ =0, eneste caso N = 5.7, Ng= 1 y N, = 0.
2.1.2 Teoria de Skempton

Esta teoria se desarroild para suelos puramente cohesivos, en donde N es dependiente
de la profundidad de empotramiento del cimiento en el estrato firme, creciendo conforme
aumenta D hasta un valor maximo para D/B>4.5 ( fig. 9). La expresion correspondiente es:

-qc=CNc+TDf R (7)
2.1.3 Teoria de Meyerhof

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 nivel de desplante se
toma en cuenta unicamente como una sobrecarga perfectamente flexible; pero no como un
medio a través del cual puedan propagarse superficies de deslizamiento o en el cual pueda
desarrollarse resistencia al esfuerzo cortante. Meyerhof traté de cubrir esta deficiencia con una
teoria de capacidad de carga que ha alcanzado amplia difusion en épocas recientes.

En este caso, para cimientos largos, se supone que la superficie de deslizamiento con la
faila del cimiento tiene la forma que se muestra en la fig. 11. En la Fig. 12 se muetran los
valores de los coeficientes de capacidad de carga en funcion de ¢.

En las tablas 4-1 a 4-4 y 4-5a a 4-5¢, son un resumen de las diferentes teorias de capacidad de-
carga mas utilizadas en el medio geotécnico.

2.1.4 Teoria de Zeevaert

Zeevaert (1973) propone una teona de capacidad de carga para cimientos profundos,
apoyados en un suelo cohesivo-friccionante. Supone que la superficie de falla es una espiral
logaritmica que se desarrolla hasta un cierto nivel del desplante pero no se cierra sobre el
pilote o pila (Fig. 13). De esta manera y estableciendo una condicién limite del problema llega
a una expresion de capacidad de carga que tiene la misma estructura que la propuesta
originalmente por Terzaghi. Los valores de los factores de capacidad de carga en funcién del
angulo de friccién interna del suelo se muestran en la Fig. 14, '
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TABLE 4.1 - .
Bearing-capacily equalions by the several authors Indicaled

TABLE 4-:
Rearing-capacity factors for the

Terzaghi (1943). See Table 4-2 for 1ypical values and for K,y values.

gy = N 5, +a~. +0.STBN,S, ; N' - ;J—C()—S‘(Tam

. a = g0Mr-amund
N, = (N, - 1)cotd

und f K, - I
T(cos’da )

- N, =

For: strip round  square
=10 13 1.3
5, =10 06 08

Meyerhof (1963).* See Table 4-3 for shape, depth, and inclinztion factors.
qm = <N.s.d, + N5, dy + Q0 SyB'N, 5. d,
qu = eN.d i + N d iy + 0 5yB'N, 4,1,

Venical load:
Inclined load:

N, = e'“"‘lnn’(45 + %)

Ne = (Mg — Dcotd
Ny = (Ng = 1)12n (1.44)

Terzaghi equations

Values of Ny for ¢ of 0, 34, and 43* are original
Terzaghi values and used 1o back-compute K,

b,deg N, Ne N, Kpy
0 510 1.0 00 108
5 13 1.6 05 122
10 9.6 2.7 12 147
15 129 44 25 186
20 1.7 14 50 250
25 25,1 12.7 97 350
10 312 225 197 520
M 526 365 36.0
38 578 14 424 820
0 - 957 813 1004 1410
as 1723 1733 2975 298.0
43 2583 2879 7801
50 M15 4150 11532 8000

Hansen (1970).* Sce Table 4-5 for shape, depth, and other factors.

General:t G = cNxcdleg by + FNys,d g, b, + 0.5yB'N,s,d,ig.b,
when ¢$=0
use G =3 (l 45 +d; =0 - b, - 3)+7

Ny = same as Meyerhof sbove
N = same as Meyerhol above
Ny = L5(Ny = Disn¢

Vesié (1973, 1975).* See Table 4-5 for shape, depth, and other factors.
Use Hansen's equations above,
Ny = same as Meyerhof above
Ni = same as Meyerhof above
Ny = 2(N, + l)tan¢
*These methods require a sl process 10 obuain design base dimensions since width 8 and

length L are "“d.d ® cempote shape, depth, and Influence factors.
15ee Sec. 4-6whenl; S 1, )

*N, = 157 4 ). [See Terzaghi (1943}, p. 127.)

)

TABLE 43 -
Shape, depth, and inclination ..._lors fop
the Meyerhol bearing-capacily equatigng

of Table 4-1

—
Factors Value Foc
B
Shape: s = l+0.2l\,z Anyy
:,=:,=I+O.IK,% d>p
Sg= 5= | [ -
Depth: de= 1402 /K b An
" rp i ,‘
D .
d,-d,=l+0.l./K,.-§ d>n
dy=d, = 1 $=0
Inclination: Io=f = (l - -E:-): Any ¢
R v 90o°
- Y
f. =] = o
3 = (-5) o0
4 f, = 0foc® >0 =0

Where K, = 1an’(45 + ¢2) as in Fig. 4.2

8 = angle of resultant R measured from ventical withor
asigniif 8 = Gl = 1.0,

B. L. D = previously defined

Bearing-capacity factors for the Meyerhof, Hansen, and Vesié bearing-

capacity equations

Note that N, snd N, are the same for o]l three methods; subseripts identify author for N,

d N, N, Ny Noon Nyn NN, 2tan {1l — sin P)

0 5.14¢ 1.0 00 0.0 00  0.195 0.000

5 6.49 1.6 0.1 0.1 04 0242 0.146
10 8.4 25 04 04 12 029 0.241
15 10.97 19 12 1.1 26 0359 0.294
20 14.83 6.4 29 29 s4 0431 0.315
25 2071 10.7 6.8 6.8 109 0514 0311
26 22.25 1.8 19 8.0 125 053 0.308
28 25.79 147 .. 109 1.2 167 0570 0.299
30 30.13 13.4 15.1 15.7 224 0610 0.289
32 35.47 23.2 20.8 22.0 302 065 0276
34 4214 29.4 28.7 31 410 0698 0.262
36 50.55 37.3 400 444 562 0.746 0.241
38 61.31 489 56.1 64.0 719 0797 0231
40 7525 64.1 79.4 936 1093 0852 0.214
S 117 1347 2005 2623 2713 1007 0.172
S0 26650 3185  S614 8N 7613 1198 0.1
®w o Tuglimit when @ — 0°,
Stig ences In sbove uble c2n be obiained using program BEARING.EXE on diskette depending on
puter .

‘nd whether of pot it has floating poine
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TABLE 4-5a

Shape and depth factors for use in either the Hansen
(1970) or Vesi¢ (1973, 19754) bearing-capacity equations
of Table 4-1. Use s/, d, when ¢ = 0 only for Hansen
equations. Subscripts H, V for Hansen, Vesic, respectively.

Shape factors Depth factors

Seny = 0~2£.' {¢ =0°) de = 0.4k (¢ =107
L v B d. = 1.0+ 0.4k
Seuny = [,0+N—’.-~E k= D/Bfor D/B < |
N B k = wan"Y(D/B) for D/B > 1
Sy = 1.0+ .
N, L k in radians
se = 1.0 for strip
Squn = 1.0+ -E—;sintb ' d, = 14 2tan (1 — sinP)?k

S = 1.0+ -E tan¢ k defined above

for all ¢
Sy = 1.0 - 0_41.'_ = 0.6 d, = 1.00 for all ¢
= 1.0-042
Sy = L : -E =06

Notes:

1. Note use of “effective” base dimensions B', L' by Hansen but not by Vesié.

2. The values above are consistent with either a vertical load or a vertical load accompa-
nied by a horizontal load Hy,

3. With a vertical load and a load My (and either Hy = 0 or Hg > 0} you may have to

compute two sets of shape 5; and dj as 5, 9. 5 ¢ and d, p. d; ;. For i, L subscripts of Eq.
* (4-2), presented in Sec. 4-6, use ratio L'/B’ or D/L'.

TABLE 4-5b
Table of inclination, ground, and base factors for the

Hansen (1970) equations. Sce Table 4-5¢ for equivalent
Vesié equations.

Inclination factors Ground lactors (base on slope)

Y _ae_ i Hi . . B
e =05 \}1 A;C, Be = Ta7°

1-i B°
0‘ = ‘ —_ b = . —_
R B g = 1.0~ 743
\ 0.5H ! -
] =[1"m 8 = &y = (1 ~0.5tan B)*
2<a =5 )
Basc lactors (tilted base)
, _ 0.7H, 72 .
by [' Wm] be=ar @=0
f=[b_m7—fﬂmvm ! m=,_.¢’ &> 0
4 V 4+ Asc,cotd 147
’ by = exp(—2ntan¢)
25 ;55
by = exp(—27ntan¢)
7 in radians
Notes:
1. Use H; as either Hg or H, or both if He > ©,

2.

3
4.

Hansen (1970} did not give an i, for ¢ > 0. The value above is from Hansen (1961)
and also used by Vesié,

Variable ¢, = base adhesion, on the order of 0.6 1o 1.0 X base cohesion.

Refer to skeich for identification of angles 1 and B, footing depth D, location of 4,

{parallc] and ai top of base slab; usually alse produces eccenlricity). Especially note

V¥ = force nonnal to base and is not the resultant R from combining V and 24,
R T O PP PR



A [

Cotes: e <o (b [T and 1f have signs (+) shawn.) ) !
pze :

4 ~
¢ Hpw=Vian 8+ ¢, A
c

8 = friction angle between
base and soil (S¢S 5 < ¢)

Ar=PBL’ (ellective nrea)
¢, = base adhesion (0.6 to 1.0¢)

For: [JBS2used, -
LiB>2used,=15¢,-17
$. 534" use ¢, = Por

(7%

B
1| Ar=B'L
—  peze
)
. |
L, Hp
l .
v | I
| H,
|
e B’ —-
M
Q;:"'“"\?
I:
™ \ P
AP
‘M':HJ See
Bo  ~ Chopll
Hos# P2 SFx(Hp) .

)
N
TABLY, d-5¢
‘Table of inclination, pround, and base factors for

the Vesié (1973, 1975b) bearing-capacity equations.

PR

See notes below and refer to sketch for identification '

of terms.

Inclination factors Ground factors (base on slope)

v=1 mHy

- - -
¢ AfcuNr (¢ 0) & T

514

B in radians

L V-
¥ 5l4tang

i, defined with i,

ig. and m defined below

¢ >0

(¢ > 0) 8c =

. . H; Ll _ _ ;
e [LO V+A;c.cot¢] 8 = 87' (1.0 — 1an B)

Base factors (tilted base)

;=[.0____&____]'“ bi=g (b=0
Y ' V+ Agc,cotg
_ s€s 28

e e 2YBL b. I—S.Mlnnt,b

= ’I:=—u-—u———-—

1+ B/L b, = b, = (1.0 - ntan ¢)?
mem = LTLB
R ¥/

Notes:

1. When ¢ = 0{and § » 0) use N, = —2sin(%B)in N, term.

2. Compute m = mp when H; = Hy (H parallel 10 Byand m = my when H; =
Hy (H parallel 1o L). If you have both Hp and Hy use m =
uscof Band L, not B’, L',

3. Refer to Table sketch ond Tables 4-5a,b for term identification.

4. Terms N, Nq. and N, are identified in Table 4-1.

5. Vesi¢ always uses the bearing-capacity equation given in Table 4-1 (uses B’
inthe Ny term even when Hy = Hi).

6. Hjterm =< 1.0 for computing iy, I, (always).

m, Note

@
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CAPACIDAD DE CARGA EN SUELOS'

1. INTRODUCCION

Para visualizar el problema de la capacidad de carga en suelos resulta Gtil el andlisis del
modelo mecanico que se presenta a continuacion, debido a Khristianovich. Considérese una
balanza ordinaria, cuyo desplazamiento estd restringido por friccion en las guias de los
platillos. fig. 1.

Si un peso suficientemente pequefio se coloca en un platillo, la balanza permanece en

equilibrio, pues la friccién en las guias puede neutralizarlo; en cambio, si €l peso colocado es
mayor que la capacidad de las guias para-desarrollar friccion se requerird, para el equilibrio,
un peso suplementario en el otro platilio.
En el platillo derecho existe P y se requiere conocer Q, que debe colocarse en el platillo
izquierdo para tener la balanza en equilibrio critico ( situacion en que la balanza pierde su
equilibrio con cualquier incremento de peso en uno de los platillos). Este problema tiene dos
soluciones; una corresponde a un Q<P y la otra, a un Q>P.

Considérese ahora el caso de una cimentacion. Un cimiento de ancho R, estd
desplantado a una profundidad D, dentro de un medio continuo, fig. 2. E} problema de una
cimentacion seria encontrar la carga g, maxima, que puede ponerse en el cimiento sin que se
pierda la estabilidad del conjunto. La presién ¢ que puede ponerse en ¢l platillo izquierdo es
mavor que la carga del otro platillo, p = yD, puesto que la resistencia del suelo, representada
en el modelo por la friccion en las guias, esta trabajando a favor de g.

Ahora q es nulo, pero como se profundiza la excavacién las cosas suceden como si se
bajase el nivel de la balanza de la fig. 2, con la consecuencia del aumento de la presion p.
Existira una profundidad critica tal que, al tratar de aumentar la excavacion, el fondo de ésta se
levantara como lo haria el platillo de la balanza. Este es el fenomeno de falla de fondo.

Una cimentacién en que g sea igual a p se denomina en.mecdnica de suelos totalmente
compensada.

2. TEORIAS DE CAPACIDAD DE CARGA DE CIMIENTOS SUPERFICIALES.

Una buena parte de las teorias desarrolladas tiene su base en hipotesis simplificatorias del
comportamiento de los suelos y en desarrollos matematicos a partir de tales hipétesis. En otras
teorias, especialmente en las que corresponden a desarrollos recientes, la observacion y el
empirismo juegan un pape! mucho mas importante. Se puede decir que todas las teorias
ruatematicas tienen como punto de partida la solucién de Prandil.

! Ing. German Lépez Rincon. Ing. Héctor Legorreta Cuevas y Dr. Rigoberto Rivera Constantino, Profesores de la
Facultad de Ingenieria, UNAM.



Las diferentes teorias de capacidad de carga solucionan problemas en suelos cohesivos,
friccionantes y algunas de ellas el caso de suelos cohesivo-friccionantes.

2.1 Anpalisis limite del problema de capacidad de carga en suelos cohesivos

La teoria de la elasticidad permite establecer la solucion para el estado de esfuerzos en un
medio semi-infinito. homogéneo, isotropo v linealmente elastico, cuando sobre él actua una
carga uniformemente distribuida, sobre una banda de ancho 2b y de longitud infinita, fig. 3.
Aqui los méaximos esfuerzos cortantes valen q/m y estan aplicados en el semicirculo de
diametro 2b.

Para completar la aplicacion del andlisis limite a los problemas de capacidad de carga de
suelos puramente cohesivos se necesita un valor limite superior para el valor de la carga
ultima q,. Para realizar este analisis se aplica el método sueco al problema de capacidad de
carga. fig. 4. .

En realidad puede demostrarse que el circulo analizado no es el mas critico posible. Si se
escoge un centro en O’, sobre el borde del 4rea cargada, pero mas alto que O, puede probarse
que existe un circulo. el mas critico de todos, para el que qmax = 5.5 ¢ y representa la carga
maxima que puede darse al cimiento sin que ocurra el deslizamiento a lo largo del nuevo
circulo. Asi la carga dltima real g,. resulta acotada entre los valores:

nc<qe<5.5¢ (M

En la solucion de Prandtl se propone que el mecanismo de falla es el mostrado en la
fig. 5 v se debe calcular cudl es la presion maxima que puede darse al elemento rigido sin que
penetre. A este valor particular se le denomina carga limite. El valor limite de la presion
encontrado por Prandtl fue

Qmax = (R +2) C : 2)

Esta solucion es la base de las teorias de capacidad de carga que se han desarrollado
para aplicaci6n especifica a suelos.

2.1.1 La teoria de Terzaghi

Esta teoria cubre el caso mas general de suelos con cohesidn y friccion; es la teoria mas
usada para el calculo de la capacidad de carga en cimientos poco profundos. Se aplica a
cimentaciones en las que el ancho B es mayor o igual a la profundidad de desplante Dy, De la
parte superior se desprecia la resistencia al esfuerzo cortante 1, haciendo la equivalencia del
suelo. armiba del nivel de desplante, como una sobrecarga g, fig. 6.

Con base en los estudios de Prandtl en suelos cohesivos, Terzaghi los extendio a suelos
cohesivo-friccionantes, proponiendo el mecanismo de falla mostrado en la fig. 7. En este
mecanismo la zona I es una cufia que se mueve como cuerpo rigido con el cimiento,
verticalmente hacia abajo. Una zona II es de deformacidn tangencial radial. La zona I1I es una



zona de estado plastico pasivo de Rankine. Para que el cimiento penetre debera de vencer las
fuerzas resistentes, como son la cohesion en las superficies AC y la resistencia pasiva en esas
mismas superficies. En el caso de la falla incipiente, estos empujes forman un angulo ¢, la
direccion es vertical.

Despreciando el peso de la cufia y considerando el equilibrio de fuerzas verticales se
tiene: )

qcB = 2P, + 2C¢sen ¢ 3)

donde:
q.: carga de falla en el cimiento
P,: empuje pasivo
Cy: fuerza de cohesién

Desarrollando los términos del segundo miembro y despejando qc se llega a la
siguiente expresion:

qc = cN¢ + yDNy + (172)yBN, (4)

que permite calcular la presion maxima que puede darse al cimiento por unidad de longitud,
sin provocar su falla. se expresa en unidades de presion.

N.. Nqg ¥ N,. son factores de capacidad de carga, funcion del angulo de friccion interna
del suelo ¢.

La ecuacién anterior es la fundamental de la teoria de Terzaghi y permite calcular, en
principio, la capacidad de carga ultima de un cimiento poco profundo de longitud infinita, con
carga vertical. Los valores de los factores de capacidad de carga se obtienen a partir de la fig.
8.

Puede observarse en dicha figura curvas de linea-llena y curvas de linea punteada. Las
primeras corresponden al mecanismo de falla general representado por la fig. 7, que supone
que al ir penetrando el cimiento en el suelo se produce cierto desplazamiento lateral, de modo
que los estados plasticos desarrollados inicialmente se amplian hasta los puntos E y E’, de tal
manera que en el instante de falla, toda la superficie trabaja al esfuerzo limite. En materiales
arenosos sueltos o arcillas muy blandas donde la deformacion crece mucho cerca de la carga
de falla. el cimiento penetra, pero no logra desarrollarse el estado plastico hasta los puntos E y
E’. sino que la falla ocurre antes, a carga menor, al llegar a un nivel de asentamiento que para
el cimiento equivale a la falla del mismo. A este mecanismo se le conoce como falla local.

Para tomar en cuenta la posibilidad de una falla local, la capacidad de carga Gltima del
sistema suelo-cimiento se puede calcular empleando la misma ec. 4 pero adoptando factores
de capacidad de carga reducidos, esto es, N'c, N’ y N°,..

El decidir si el sisttma suelo-cimiento podrad experimentar una falla general o local
depende fundamentalmente de la geometria del cimiento y de la compacidad o consistencia
del suelo de apoyo: En la fig. 8 se muestra un grafico, reportado por Vesic, que penmtc
pronosticar el tipo de falla, en e} caso de arenas.



En el caso de falla general, Terzaghi propone las siguientes expresiones, para calcular
la capacidad de carga dltima:

Cimientos cuadrados
e =13cN;+yDfNg+0.4yBN, ) (5)
Cimientos circulares
Q=13 cNe+yDi N+ 0.6 yRNy (6)
para suelos puramente cohesivos ¢ =0, eneste caso Nc=5.7; Ng=1yN,=0.

2.1.2 Teoria de Skempton

Esta teoria se desarrollé para suelos puramente cohesivos, en donde N¢ es dependiente
de la profundidad de empotramiento del cimiento en el estrato firme, creciendo conforme
aumenta D hasta un valor maximo para D/B>4.5 ( fig. 9). La expresion correspondiente es:

Qe =cNc+y Dy (7)
2.1.3 Teoria de Meverhof

En la teoria de Terzaghi no se toman en cuenta los esfuerzos cortantes desarroliados en
el suelo ammba del nivel de desplante del cimiento. El suelo arriba del nivel de desplante se
toma en cuenta unicamente como una sobrecarga perfectamente flexible; pero no como un
medio a través del cual puedan propagarse superficies de deslizamiento o en el cual pueda
desarrollarse resistencia al esfuerzo cortante. Meyerhof tratd de cubrir esta deficiencia cun una
teoria de capacidad de carga que ha alcanzado amplia difusion en épocas recientes.

En este caso, para cimientos largos, se supone que la superficie de deslizamiento con la
falla del cimiento tiene la forma que se muestra en la fig. 11. En la Fig. 12 se muetran los
valores de los coeficientes de capacidad de carga en funcion de §.

En las tablas 4-1 a 4-4 y 4-5a a 4-5¢, son un resumen de las diferentes teorias de capacidad de
carga mas utilizadas en el medio geotécnico.

2.14 Te_oria de Zeevaert

Zeevaent (1973) propone una teoria de capacidad de carga para cimientos profundos,
apovados en un suelo cobesivo-friccionante. Supone que la superficie de falla es una espiral
logaritmica que se desarrolla hasta un cierto nivel del desplante pero no se cierra sobre el
pilote o pila (Fig. 13). De esta manera y estableciendo una condicién limite del problema llega
a una expresion de capacidad de carga que tiene la misma estructura que la propuesta
originalmente por Terzaghi. Los valores de los factores de capacidad de carga en funcién del
angulo de friccion interna del suelo se muestran en la Fig. 14.
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Shape and depth [actors for use In either the 1ansen

(1970) or Vesic

(1973,
1] of ‘Table 4-1. Use ¢, d; when o =
cquations. Subscripts H. V for Hansen, Vesic, respectively.

1975h) bearing-capacity equations
0 only Tor Hansen

Shape lactors

Depth fadiors
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Table of inclination, pround, und hase factors for the
Hansen (1974 equations. Sce Tible 4-5¢ for equivatent
Vesié equations.
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Normas Técnicas Complementarias para Disedo y Construccién de Cimentaciones
NOTACION N nimero entero determinado por tanteo que genere el
menor valor de P,
—— ‘ .
A drea del cimicnto o N, coeficiente de capacidad de carga, dado por
A’ area efectiva del cimiento Nc=5-14 (1 +025DI/B+0253/L)
Ay drea lateral de un piiote N_.* coeficiente de capacidad de carga, cuyo valor depende
Ap drea transversal de la pila o del pilote de ¢,
B ancho de la cimentacién © didmetro equivalente dela N, N, coeficientes para el célculo de N, *
1 i a o pil '
base de los pilotes de punta o pilas N, cocficiente de capacidad de carga, dado por
. . . . q P P
i ancho efectivo de la cimentacién | N,y= S, o (45°+4/2)
capacidad de carga por adherencia lateral de un pilote
f capacici g8 P pH N,* coeficiente de capacidad de carga, cuyo valor depende
de friccion g L./B
. . d de la relacio
Cp capacidad de carga de un pilote de punta o pila ¢ ¢y de la relacion L,
C., cohesidn aparente determinada en ensaye triaxial no— NT coeficiente de  capacidad de  carga, dado por
consolidado no—drenado, (UU) N'{ = 2(Nq + 1) tan¢
D diametro del pilote n  exponents igual a 1 para suelo suelto, 2 pam suelo
. medianamente denso y 3 para suelo denso
Dy profundidad de desplante _
. . P perimetro de la construccién
D, compacidad relativa
E . , P. fuerza critica para revisién por pandec de pilotes de
médulo de elasticidad del pilote pequefio didmetro
€ dismncifa a partir del eje long:rufiinal del cimientoen la P, presion vertical total 8 Ia profundidad de desplante por
que actis una resullante excéntrica peso propio del suelo
€ lacién d ios inicial — . .
o relacion ce vaclos tnicia P, presion vertical efectiva a la profundidad de desplante
Fc factor de carga
Fg factor de resistencia, especificado en la seccion 3.2 Z0Fc suma d_c la:s scciones verticales a tomar en cuenta
. en la combinacién considerada en el mve! de desplante,
F,. factor que toma cn cuentz el efecto de escala para afectadas por sus respectivos factores de carga
corregir la capacidad por punta de piiotes o pilas de .
més de 50 cm de didmetro g Fc suma dF las sobrecargas superficiales afectadas por
G sduio de risides al del suel sus respectivos factores de carga
riant . . .
module de ngifez a1 conante del suelo R capacidad de carga de pilotes de friccién o de grupos
S adherencia lateral medie pilote~suelo de pilotes de este tipo
H  espesor de un estrato de suelo V, welocidad de propagacién de onda de corte
he  alwura de la construccién W peso unitario medio de la estructura
h, espesor de una capa impermeable Z oprofundidad del nivel fredtico bajo el nivel de
h, altura piezométrica en el lecho infenor de una capa desplante de 1a cimentacién
impermeabie z  profundidad a la que se realiza el célculo de Ae
I momento de inercia del pilote Qa  coeficiente para ¢l chiculo de ¢
K coeficiente de reaccidn honzontal del suelo ¥  peso volumétrico det suelo
L iongitud del pilote Y peso volumdtrico ido del suclo
L’ longitud efectiva de la cimentacién Ym peso volumétrico total del suelo
L,

longitud del pilote o pila empotrada en el estrato
resistente -

Yw peso volumétrico del agua

T
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Ae variacidn de la relacién de vacios bajo e! incremento
de esfuerzo vertical efectivo Ap inducido 2 la
profundidad Z por la carga superficial

AH ssentamiento de un estrato de espesor /7

incrementos de presion vertical inducidos por la carga
superficial

Ac  espesores de sub—estratos elementales dentro de los
cuales los esfuerzos verticales pueden considerarse
uniformes

o

inclinacién de la resultante de ias acciones respecio a la
vertical )

porcentaje de amortiguamiento con respecto al critico
angulo de friccion interna del material

angulo de friccidn aparente

-9*-?-9'.{1"

dngulo con la horizontal de la envolvente de los
circulos de Mohr a la falla'en la prueba de resistencia
que se  considere mAs  representativa  del
comportamiento del suclo en las condiciones de trabajo

UNIDADES

En los estudios para el disefio de cimentaciones, se usard un
sistema de unidades coherente, de preferencia el Sistema
Internacional (SI). Sin embargo, en este ultimo caso,
respetando la prictica comin en mecénica de suelos en
México, - serd aceptable usar como unidad de fuerza la
tonelada métrica, que se considerard equivalente a 10 kN.

1. INTRODUCCION

Las presentes Normas no son un manua! de disefio y por
tanto no son exhaustivas. Sélo tienen por objeto fijar
criterios y métodos de disefio y construccion de
cimentaciones que permitan cumplir los réquisitos minimos
definidos en el Cepitulo VIII del Tituio Sexto del
Reglamento de Construcciones para ¢l Distnito Federal. Los
aspeclos no cubierios por elias quedan s criterio de! Director
Responsable de Obra y, en su caso, de! Corresponsable en
Seguridad Estructural y serdn de su responsabilidad. E uso
de cnterios o métodos diferentes de los que aqui se
presentan también puede ser aceptable, pero requerird la
aprobacion expresa de la Administracién,

2. INVESTIGACION DEL SUBSUELO
2.1 Investigacibn de las colindancias

Deberfin investigarse ¢! tipp y las condiciones de
cimentacién de las construcciones colindantes en materia de
estabilidad, hundimientos, emersiones, agrietamientos del
suelo y desplomes, y tomarse en cuenta en el disefo y
construccién de la cimentacion en proyecto,

Asimismo, se¢ investigardn la  localizacién y las
caracteristicas de las obras subterraneas cercanas, existentes
o proyectadas, perenecientes B la red de transporte
colecivo, de dremaje y de otros servicios publicos, con
objeto de verificar que la construccién no cause dafios
tales instalaciones ni sea afectada por ellas.

2.2 Reconocimlento del sitio

Como lo define el Articulo 179 del Titulo Sexto del
Reglamento, para fines de las presentes Normas, el Distrito
Federal se divide en tres zonas con las siguientes
caracteristicas generales:

a) Zona 1. Lomss, formadas por roces o suclos
generalmente firmes que fueron depositados fuera del
ambicnte lacustre, ptro en los que pueden existir,
superficialmente o intercalados, depdsitos arenosos en
estado suelto o cohesivos relativamente blandos. En esta
Zona, es frecuente la presencia de oquedades en rocas, de
cavernas y tineles excavados en suclos pare explotar
minas de arena y de rellenes no controlados;

b) Zona II. Transicidn, en la que los depdsitos profundos se
encuenuen a 20 m de profundidad, o menos, y que estd
constituida predominantemente por estratos arenosos y
limo arenosos intercalados con capas de arcilla lacustre;
el espesor de éstas es variable entre decenas de
centimetros y pocos metros; y

c) Zons Iil. Lacustre, integrada por potentes depésitos de
arcilla sllamente compresibles, separados por capas
arenosas con contenido diverso de limo o arcilla. Estas
capas arenosas son de consistencia firme 2 muy dura y de
espesores variables de centimetros a varios metros. Los
depdsitos  lacustres  suelen  estar  cubiertos
superficialmente  por suclos aluviales, materiales
desecados y rellenos artificisles; ¢l espesor de este
conjunto puede ser superior a 50 m.

En lz fig. 2.1 se muestran las porciones del Distrito Federal
cuyo subsuelo se¢ conoce aproximadamente en cuanto a la
zonificacidn anterior. -
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basdlticos yacen sobre  materiales  arcillosos
Esta figura solamenie podrd usarse para definir la zona 2 la compresibles.

que pertenece un predio dado en el caso de las
construcciones ligeras o medianas de poca exiensién y con
excavaciones someras definidas en el inciso a de ia tabla 2.1.
En este caso, los predios ubicados a menos de 200 m de las
fronteras entre dos de las zonas se supondran ubicados en la
mas desfavorable. En cualquier otro caso, la zona se definird
a partir de exploraciones directas del subsuelo.

La investigacion de! subsuelo del sitio mediante exploracion
de campo y prucbas de laboratorio deberd ser suficiente para
defimir dc manera confiable los pardmetros de disefio de la
cimentacion y la variaciéon de los musmos en el predio.
Ademas, deberd permutir oblener informacion suficiente
sobre los aspectos sipuientes:

1) Enla zona | se aveniguarad si existen en ubicaciones de
interés  materiales  sueltos  superficiales, gnetas,
oquedades naturales o polerias de minas y, en caso
afirmativo, se obtendri la informacidn requerida para su
apropiado tratamiento. .

En la porcién de la zona I no cubierta por derrames
basalticos, los estudios se iniciardn con un
reconocimiento detallado del lugar donde se localice ¢l
predio, asi como de las barrancas, cafiadas o cortes
cercanos al mismo, para -investigar la existencia de
bocas de antiguas minas o dc capas de arena, gravo y
materiales pumiticos que hubieran podido ser objeto de
explotacién subterranca en el pasado. El reconocimiento
deberd complementarse con los datos que proporcionen
habitantes del  lupar  y Iz observacion  del
comportamicnto del terreno y de las construcciones
existentes asi como ¢l andlisis de fotoprafias aéreas
antiguas. Se determinard si ¢l predio fue usado en ¢l
pasado como depodsito de desechos o fue nivelado con
rclienos  colocados sin compactacién. Se prestard
asimismo atencion o la posibilidad de que ol suclo
natural esté constituido por depdsilos de arcna en estado
suclto o por materiales finos cuya estrucura Sca
inestable en presencia de agua o bajo carga. En los
suclos firmes se buscardn evidencias de prietas hmpias
o rellenas con material de baja resisiencia, que pudicran
dar lugar a ineslabilidad del suelo de cimentacion,
principatmente, en laderas abruptas. Se presiara también
aencién 2 “la posibilidad de erosién difercncial en
taludes o cortes debida a variaciones del grado de
cementacidn de los matenales que los constituyen. En
las zonas de derromes basilticos, sdemas de localizar
los  materiales  volcinicos sueltos y las grietas
superficisles que suelen estar asociados 2 estas
formaciones, se buscarin evidencias de oquedadcs
sublerrdneas dentro de la lava que pudieran afectar la
cstabilidad de las cimentaciones. Se toinard en cuenta
que, en cienas ircas del Distrito Federal, los derrames

2) En las zonas Il y 1], se averiguard la historia de carpa
de! predio y la existencia de cimentaciones antiguas,
restos arqueoldgicos, relienos superficiales antiguos o
recientes, variaciones fuertes de estraligrafia, o
cualquier otro factor que pueda originar asentamicntos
diferenciales de importancia, de modo que todo ello
pucda tomarse en cuenta en el disefio. Asimismo, en
estas zonas se deberd investigar la existencia de grictas
en el terreno, principalmente en las areas de transicion
ripida entre las zonas | y Il que se pueden apreciar en
el mapa de la fig. 2.1. .

En la zona 11, la exploracidn del subsuclo se planeard
tomando en cuenta que suele haber irregularidades en el
contacto entre las diversas formaciones asi como
variaciones importantes en el espesor de los suclos
compresibles.

23 Expioracicnes

Las investigaciones minimas del subsuelo a realizar, serin las
que se indican en la tabia 2.1. No obstante, la observancia
del namero y tipo de investigaciones indicados en esta tabla
no liberard al Dircctor Responsable de la Obra de I:‘lj
obligacién de realizar todos los estudios adicionales
necesarios para definir adecuadamente las condiciones de!
subsuclo. Las investigaciones requeridas en el caso de
problemas especiales serin generalmente muy superiores a
las indicadas cn la tabla 2.1,

Para 1a aplicacion de la tabla 2.1, sc tomard en cuenta lo
siguicnic:

a} Se entenderd por peso unitaric medio de una estructura,
W, la suma de la carga muena y de la coarga viva con
intensidad media al nivel de apoyo de la subestructura
dividida entre ¢l &rea de la proyeccién en planta de dicha
subestructura. En edificios formados por cuerpos con
cstructuras desligadas, cada cuerpo deberd considerarse
scparadamente.

b) El nimero minimo de exploraciones a realizar (pozos a
cielo abierto o sondeos segin lo especifica 1a tabla 2.1)
serda d¢ uno por cada 80 m o fraccidn del perimetro o
envolvente de minima extension de la superficie cubierta
por la construccion en las zonas | y 11, y de una por cada
120 m o fraccion de dicho perimetro en 12 zona 111, La
profundidad de las exploraciones dependerd del tipo de
cimentacién y de las condiciones del subsuelo pero no

" serd inferior a dos metros bajo el nivel de desplante,
salvo si sc encuentra roca sana y libre de accidentes
geoldgicos o irregularidades a profundidad menor. Los
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c)

d)

I ——

sondeos que se realicen con el propésito de explorar el
espesor de los materiales compresiblies en las zonas I1 y
HI deberdn, ademas, penetrar en el estrato incompresible
y, en su caso, en las capas compresibles subyacentes si se
pretende apoyar pilotes o pilas en dicho estrato.

Los procedimientos para localizar rellenos artificiales,
galerias de minas y otras oquedades deberan ser directos,
es decir basados en observaciones y mediciones en las
cavidades o en sondeos. Los métodos indireclos
solamente se empleardin como apoyo de las
investigaciones directas.

Los sondeos a realizar podrén ser de los tipos indicados 8
continuacion: )

1) Sondeos con recuperacidn continua de muestras
slteradas mediante la herramientas de penetracidn
estandar, Serviran para evaluar iz consistencia o©
compacidad de los materiales superficiales de la zona
1 y de los estratos resisientes de las zonas II y IIL
También se emplearin en las arcillas blandas de las
zonas il y Il con objeto de obtener un perfil continuo
del contenido de sgua y otras propiedades indice. No
serd aceptable realizar pruebas mecdnicas usando
especimenes obtenidos en dichos sondeos.

2) Sondeos mixtos con recuperacién alternada de
muestras inalteradas y alterades en las zonas I1 y IIL
Sélo las primeras serdn aceptables para determinar
propiedades mecdnicas. Las profundidades de
muestreo inalterado se definirdn a pantir de perfiles
de contenido de agua, determinados previamente
mediante sondeos con recuperacidén de muestras
alteradas.

3) Sondeos consistentes en realizar, ep forma continus o
selectiva, una determinada prueba de campo, con o
sin recuperacién de muestras: La prueba podrd
consistr en medir:

- El namero de golpes requeridos para lograr,
mediante impactos, cierta penetracién de un
muestreador estdndar (prueba SPT) o de un
dispositivo mecanico conico (prueba dindmica de
cono).

— La resistencia a8 la penctracién de un cono
mecanico o cléctrico u otro dispositivo similar
(pruecba  estitica de cono o©  prucha
penctrométrica). Al ejecutar este tipo de prueba
de campo, deberdn respetarse los procedimientos
aceptados, en particular en cuanto a la velocidad

4)

5)

de penetracién, la cual se recomienda s
2 cm/s.

— La respuesta esfuerzo—deformacion del suelo vy la
presion limite registradas al provocar en ¢l sondeo
la expansién de una cavidad cilindrica (prueba
presiométrica). Este tipo de prueba se considerard
principalmente aplicable para determinar las
caracteristicas de los suelos firmes de la zona f o
de los estratos duros de ias zonas I y L

— La resistencia al cortante del suelo (prueba de
veleta o similar). Este tipo de prueba se
considerard principaimente apliceble a los suelos
blandos de las zonas I y Iil.

— La velocidad de propagacién de ondas en el
suelo. Se podrd recurrir a ensayes de campo para
estimar ¢l valor méximo del médule de rigidez el

cortante, G, a partir de la velocidad de

propagacién de las ondas de corte, ¥, que podré
obtenerse de ensayes geofisicos de campo como
los de pozo abajo, pozo arTiba, ¢l ensaye de cono
sismico, ¢l de sonda suspendida o el ensays de
pozos cruzados. En este tipo de pruebas es
recomendable emplear un inclindmetro pam
conocer y controlar la posicién de los geédfone-
para ¢! registro de vibraciones y la de la
emisore de vibraciones.

Estos sondeos podrin usarse para fines de
verificacion estratigrifica, con objeto de extender los
resultados del estudio a un area mayor. Sus resultados
también podrin emplearse para fines de estimacidn
de las propiedades mecanicas de los suelos siempre
que se cuente con una celibracién precisa y reciente
del dispositivo usado y s¢ disponga de correlaciones
confiables con resultados de pruebas de laboratorio
establecidas o verificadas localmente,

Sondeos con equipo rotatoric y muestreadores de
barril. Se usarén en los materiales firmes y rocas de la
zona 1 a fin de recuperar nicleos para ciasificacién y
para ensayes mecdnicos, siempre que ¢l didmetro de
los mismos sea suficiente. Asimismo, se podrin
utilizar para obtener muestras en las capas dures de
ias zonas 11 y 111

Sondeos de percusién o de avance con equipo
riconico o sondeos con variables de perforacidn
controladas, es decir sondeos con registros continuos
de la presibn en las tuberias o mangueras de la
méquina de perforar, de la velocidad de avance, de '
torsién  gplicada, etc. Serdn eceptsbles
identificar ipos de material o descubrir oqued
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Tabla 2.1 Requisitos minimos para la investigacion del subsuelo

a) Construcciones ligeras ¢ medianas de poca extensidén y con excavaciones someras

Son de esta categoria las edificaciones que cumplen con los siguientes tres requisitos:

Peso unitario medio de la estructura w $ § vm? (50 kPa)
Perimetro de la construccion:

P<80m enlsszonaslyllo
P<120m enlazonalil
Profundidad de desplante Drs25m

ZONA1

1) Deteccién por procedimientos directos, eventualmente apoyados en métodos indirectos, de rellenos sueltos, galerias de
minas, grietas y otras oquedades.

2)Pozos a cielo abicrto para determinar la estratigrafia y propiedades de los materiales y definir la profundidad de
desplante.

3)En caso de considerarse en ¢l disefio del cimiento un incremento neto de pl:esién mayor de 8 t/m® (80 kPa), i valor
recomendado deberd justificarse a partir de los resuliados de las pruebas de laboratorio o de campo realizadas.

ZONA T

1) Inspeccidn superficial detallada después de limpicza y despalme del predio para deteccidn de rellenos sueltos y grietas.

2)Pozos a ciclo sbierto para determinar la estratigrafia y propicdades de los materiaies y definir la profundidad de
desplante.

3)En caso de considerarse en el disefio del cimiento un incremento neto de presidn mayor de 5 vm’ (50 kPa), bajo zapatas
o de 2 tm? {20 kPa). bajo cimentacion a base de losa continua, el valor recomendado deberd justificarse 2 partir de los
resuliados de las pruebas de laboratorio o de campo realizadas.

ZONA I

1) Inspeccién superficial detallada después de limpieza y despalme del predio para deteccion de rellenos sueltos y grictas.

2) Pozos a citlo abiertio complementados con exploraciones mds profundas, por ¢jemplo con posteadora, para determinar
la estratigrafia y propiedades de los maieriales y definir la profundidad de desplante. :

3) En caso de considerarse en el disefio de cimiento un incremento neto de presién mayor de 4 tm? (40 kPa), bajo zapatas

o0 de 1.5 tm® (15 kPa) bajo cimentacién a base de losa general, el valor recomendado deberd justificarse a partir de los
resultados de las pruebas de laboratorio o de campo realizadas.

bj Construcciones pesadas, extensas o con excavaciones profundas

Son de esta categoria las edificaciones que tienen al menos una de las siguientes caracteristicas:

Peso unitario medio de la estructura w > 5 vm? (50 kPa)
Perimetro de la construccion:

P>80 menlas Zonas 1y If; 0
P>120menla Zona Il
Profundidad de desplante Dy>25m

ZONA1

1) Deteccién, por procedimientos directos, eventualmente apoyados en métodos indirectos, de relienos sueltos, galerias de
minas, grictas y otras oquedades.

2) Sondeos © pozos profundos a cielo abierto para determinar la estratigrafia y propiedades de los materiales y definir la
profundidad de desplante. La profundidad de la exploracién con respecto al nivel de desplante serd al menos igual al
ancho en planta del clemento de cimentacitn, pero deberd abarcar todos los estratos sueltos o compresibles que puedan
afectar el'comportamiento de la cimentacion dei edificio.
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ZONA T

1) Inspeccién superf';cial detallada después de limpieza y despalme de!l predio para deteccitn de rellenos sucltos y grietas.

2} Sondeos para determinar la estratigrafis y propiedades indice y mecénicas de los materiales del subsuelo y definir 1a
profundidad de desplante mediante muestreo y/o pruebas de campo. En por lo menos uno de los sondeos, s¢ obtendré un
perfil estratigréfico continuo con la clasificacién de los materiales encontrados y su contenido de agus. Ademis, se

obtendran muestras inalteradas de los estratos que puedan afectar ¢l comportamiento de la cimentacién. Los sondeos
deberan realizarse en numero suficiente para verificar si el subsucle del predio es uniforme o definir sus variaciones

dentro del area estudiada.

3)En caso de cimentsciones profundas, investigacidon de la tendencis de los movimientos del subsuelo debidos a
consalidacton regional v determinacion de las condiciones de presion del agua en el subsuelo, incluyendo deteccion de

mantos acuiferos colgados.

ZONA Tl

1) Inspeccidn superficial detallada después de limpieia y despalme del medio para deteccion de rellenos sueltos y grietas.

2y Sondeos para determinar la estratigrafia y propiedades indice y mecénicas de los materiales y definir Ja profundidad de
desplante mediante muestreo y/o prucbas de campo. En por lo menos uno de los sondeos se¢ obtendré un perfil
estratigrafico continuo con la clasificacién de los materiales encontrados y su contenido de agua. Ademés, se obtendrén
muestras inalteradas de los estratos que puedan afeciar ¢l comportamiento de la cimentacién. Los sondeos deberén
realizarse en namere suficiente para verificar si el subsuelo del predio es uniforme o definir sus vanaciones dentro del

drea estudiada,

3)En caso de cimentaciones profundas, investigacién de la tendencia de los movimientos del subsuelo debidos a
consolidacion regional y determinacion de las condiciones de presién del agua en el subsuelo, incluyendo deteccién de

mantos acuiferos colgados.

2.4 Determinacién de las propiedades en el laboratorio

Las propiedades indice relevantes de las muesiras alteradas e
nalteradas se determinardn  siguiendo procedimientos
generalmente aceptados para este tipo de pruebas. El nimero
de ensayes reahizados deberd ser suficiente parz poder
clasificar. con precision ei suelo de cada estrato. En
maleriales  arcillosos, se hardn por lo menos tres
determinaciones de contenide de agua por cada metro de
exploracién y en cada estrato individual identificable,

Las propicdades mecénicas (resistencia y deformabilidad s
esfuerzo conante y compresibilidad) ¢  hidrdulicas
(permeabilidad) de los suelos se determinarin, en su caso,
mediante procedimientos de laboreiorio aceptados. Las
muestras de matenales cohesivos ensaysdas serdn sicmpre
de tipo inalterado. Para determinar la compresibilidad, se
recurmird a prucbas de conselidacién unidimensional y para
la resistencia al esfuerzo cortante, a las pruebas gque mejor
representen las condiciones de drenaje, trayectonias de
esfuerzos, y vanacion de carga que se desea evaluar. Cuando
se requiera, las pruebas se conducirdn de modo que permitan
determinar la influencia de la saturacidn, de las carges
ciclicas y de otros factores significativos sobre las
propiedades de los materiales ensayados. Se realizarin por
o menos dos senes de wres prucbas de resistencia y dos de
consolidacién en cada estrato identificado de interés para ¢l

andlisis de la estabilidad o de los movimientos de la
construccion. .

Para determinar en el laboratorio las propiedades dindmicas
del suele, y en pariicular el mddulo de rigidez al cortante,

G. y el porcentaje de amortiguamiento con respecto al

critico, &, a diferentes niveles de deformacién, podrin
emplearse los ensayes de columna resonante o ¢l de péndulo
de torsidn, el ensaye triaxial ciclico o ciclico torsionante, o
el de cone simple ciclico. Los resultados de estos ensayes se
interpretaran siguiendo métodos y criterios reconocidos, de
acuerdo con ¢l principio de operacién de cada uno de los
aparatos. En todos los casos, se deberd tener presente que
los valores de G y & obtenidos estén asociados a los niveles
dc deformacion impuestos en cada aparato.

A fin de especificar y controlar la compactacién de los
materiales cohesivos empleados en rellenos, se recurmird a la
prucba Proctor esténdar. En el caso de materiales
compactados con equipe muy pesado, se recurrirh a la
prueba Proctor modificada o a otrs prueba equivalente. La
especificacion y el control de compactacion de materiales no
cohesivos ge basarin en el concepto de compacidad reiativa.

-

-
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2.5 Investigacién del hundimiento regional

En las zonas 11 y 111, se tomard en cuenta la evolucién del
proceso de hundimiento regional que afecta a la pare
lacustre del Distrito Federal y se preverén sus efectos 8 corto
y largo plazo sobre el componamiento de la cimentacién en
proyecto.

En edificaciones de los grupos A y Bl (vease Ariculo 148,
Cap. | del Tuulo Sexto del Reglamento), la investigacion
respecto al fendomenc de hundimiento regional deberd
hacerse por observacién directa de piezdmetros y bancos de
nivel colocados con suficiente anticipacién al inicio de la
obra, a diferentes profundidades y hasta los estratos
profundos, alejados de cargas, estructuras y excavaciones
que alteren ¢l proceso de consolidacion natural del subsaelo.
En el caso de los bances de nivel profundos, se debera
garantizar que los efectos de la friccién negativa ectuando
sobre cilos no afectardn las observaciones.

3. VERIFICACION DE LA SEGURIDAD DE LAS
CIMENTACIONES

En el diseilo de toda cimentacién, se considerarén los
siguientes estados limite, ademads de los comrespondientes &
los miembros de la estrucrura:

a} De falla:

1) Flotacidn;

2} Desplazamiento plastico local o general del suelo
bajo la cimentacién; y

3) Falla estructural de pilotes, pilas u otros elementos
de la cimentacion.

La revision de.la seguridad de une cimentacidn ante estados
limite de falla consistird, de acuerdo con los Anticulos 167 vy
182 del Regiamento, en comparar para cada elemento de la
cimentacidén, y para ésta en su comjunto, la capacidad de
carga del suelo con las acciones de disefio, afectando la
capacidad de carga neta con un factor de resistencia y las
acciones de disefio con sus respectivos factores de carga.

La capacidad dec carga de los suelos de cimentacién se
calculara por métodos analiticos 0 empiricos suficientemente
apoyados en evidencias experimentales o se determinard con
pruchas de carga. La capacidad de carga de la base de
cualquier cimentacion se calculard a partir de la resistencia
media del suelo a lo largo de la superficie potencial de falla
correspondicnte al mecenismo més critico, En el célculo se
tomara en cuenta la interacci6n entre las diferentes partes de
la cymentacion y entre ésta y las cimeniaciones vecinas.

Cuando en ¢l subsuelo del sitio 0 en su vecindad existan
rellenos sueltos, galerias, grietas u otras oquedades, éstos

_deberdn zetarse apropiadamente o bien considerarse en el

andlisis de estabilidad de la cimentacién,

b) De servicio:

1) Movimiento vertical medio, asentamiento o
emersién de la cimentacion, con respecto al nivel
del terreno circundante;

2) Inclinacién media de la construccion, y

3) Deformacién diferencial de la propia estructura y
sus vecinas.

En cada uno de los movimientlos, se considerarin el
componente inmcdiato bajo cargs estdtica, el sccidenta),
principalmente por sismo, y el diferido, por consolidacion, y
Ia combinacion de los tres. El valor esperado de cads uno de
tales movimientos deberd garantizar que no se causardn
dafios intolerables a la propia cimenptacién, a la
superssguchre y sus instalaciones, & los elementos no
estructuraies y acabados, a ias construcciones vecinas ni a
los servicios pablicos.

Se prestara gran atencion a la compatibilidad a corto y iargo
plazo del tipo de cimentacion seleccionado con ¢l de las
estructuras vecinas.

La revision de la cimentacion ante estados limite de servicio
se hard tomando en cuenta los limites indicados ¢n la 1abla
3.

3.1 Acclones de disefio

De scuerdo con el Articule 162 del Reglamento, las
combinaciones de acciones a considerar en el diseho de
cimentaciones seran las siguientes:

s} Primer tipo de combinacion

Acciones permanentes mas acciones variables {Articulo 160)
incluyendo la carga viva. Con este tipo de combinacién se
revisardn tanto los estados limite de servicio como los de
falla. Las acciones variables se considerardin con su
intensidad media para fines de cdlculos de asentamientos u
otros movimicntos a largo plazo. Para la revisién de estados
limite de falla, se considerard la mccidn variable mis

‘desfavorasble con su intensidad méxima y las acciones

restantes con intensided instantinea. Entre las acciones
permanentes s¢ incluirfn el peso propio de los elementos
estructurzles de la cimentacidn, los efectos del hundimiento
regional sobre la cimentacion, incluyendo la friccion
negativa, el peso de los rellenos y lastres que graviten sobre
los elementos de 1a subestructura, incluyendo el agus en su
caso, los empujes laterales sobre dichos elementos y toda
otra accidn que se genere sobre ia propia cimentacién o en’
su vecindad.
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Tabla 3.1 Limites mdximos para movimientos y deformaciones originados en la cimentacién'

a}  Movimientos verticales (hundimiento o emersion)

Concepto Limite
Enla zopal:
Valor medio en el area ocupada por la construccion:
Asentamiento:  Construcciones aisladas 5cm @
Construcciones colindantes 2.5em
En las zonas [ y TII:
Valor medio en el drea ocupada por la construccion:
Asentamicnto:  Construcciones aisladas “30ecm @
Construcciones colindantes 15cem
Emersion 30ecm @
Velocidad del componente diferido | cm/semana

b} Inclinacién media de la construccion

Tipo de dafo " Limite Observaciones
Inclinacién visible 100/( 100 +3 A.) por ciento h. = altura de |z construccion en m
Mal funcionamiento de gnias 0.3 porciento -

S En direccidn longitudinal
viajeras

¢} Deformaciones diferenciales en la propia estructura y sus vecinas

Tipo de estrucruras Vanable que se limita Limite
Marcos de acero Relacién enure el asentamiento diferencial
entre apoyos y ¢l claro 0.006
Marcos de concreto Relacién entre ei asentamiento diferencial
entre apoyos y ¢l claro ‘ 0'.0,04
Muros de carga de tabique de barro Relacién entre el asentamiento diferencial
o bloque de concreto entre extremos y ¢! claro 0.002
Muros con acabados muy sensibles, Relacidn entre el asentamiento diferencial 0.001
como yeso, piedra omamental, etc.  entre extremos vy ¢l claro . Se.tolererdn valores mayores en la medida

en que la deformacién ocurrs entes de
colocar los acabados o éstos se encuentren

desligados de los muros.
Pancles méviles o0 muros con Relacién entre ¢l asentamiento diferencial

acabados poco sensibles, como entre extremos ¥y el claro 0.004
mamposteria con juntas secas

Tuberias de concreto con juntas Cambios de pendiente en las juntas 0.015

! Comprende la suma de movimientos debidos a todas las combinaciones de carga que se especificen en el Reglamento
y las Normas Técnicas Complementarias. Los valores de la tabla son sélo limites méiximos y en cada caso habré que
revisar que no se cause ninguno de los daftos mencionados en el Articulo 182 del Reglamento.

? En construcciones aisladas seré aceptable un valor mayor si se toma en cuenta explicitamente en ¢l disefio estructural de
los pilotes y de sus conexiones con la supestructura,

_,-.
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b) Segundo tipo de combinacién

Acciones permanentes mds acciones variables con
intensidad instantinea y acciones accidentales (viento o
sismo). Con este tipo de combinacién se revisarin los
estados limite de falla y los estados limite de servicio
asociados a deformaciones transitorias y permanentes del
suelo bajo carga accidental.

La magnitud de las acciones sobre la cimentacion
provenientes de la estrucrura s¢ obtendrd como resultado
directo del andlisis de ésta. Para fines de disefio de la
cumentacion, 12 fijacién de 1a magnitud de todas las acciones
pertinentes y de su distribucién serd responsabilidad
conjunta de los disefiadores de la superestructura y de la
cimentacién. Se estimarin con especial cuidado las
concentraciones de carga que pueden generar en ciertas
partes especificas de la cimentacién los eclementos mas
pesados de la estructurs (salientes, muros de fachada,
cisiernas, etc) y que son susceptibles de inducir fallas locales
o generales del suelo. '

Congruentemente con lo especificado en las Normas
Técnicas Complementarias para Diseflo por Sismo respecto
a efectos bidireccionales, para la revisién de los estados
limite de falla de una cimentacién bajo este tipo de

solicitacién, se deberdn considerar las acciones sismicas de

la sigujente forma: 100 por ciento del sismo en una direccién
y 30 por ciento en la direccion perpendicular a ella, con los
signos que para cada concepto resulten desfavorebles y se
repetird este procedimiento en la otra direccion,

Para una €valuacion més precisa de las acciones accidentales
por sismo 2 nivel de la cimentacidn, serd valido apoyarse en
un andlisis de interaccién dinAmica suelo—estructura
recurriendo a métodos analiticos 0 numéricos aceptados pars
este fin. Se podréd usar en particular el método de la seccidn
A.6 del Apéndice Normativo A de las Normas Técnicas
Complementarias para Disefo por Sismo.

Ademas de las acciones antenores, se considerarin las otras
sefialadas en las Normas Técnicas Complementarias sobre
Acciones y Critenios para el Disefio Estructural de las
Edificaciones.

En el caso de cimeniaciones profundas construidas en las
zonas [l y 11l o en rellenos compresibles de la zona | se
inclutrd entre las acciones permancntes Ia friccién negativa
que puede desarrollarse en el fuste de los pilotes o pilas por
consolidacién del terreno circundante. Al esumar esta
accion, s¢ tomaré cn cucnta que:

1) E!l 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 pitotes, por friccién negativa

no puede ¢n principio ser mayor que is resistencia al
corte del suelo determinads en prucha triaxial no
consolidade—drenada bajo presién de confinamiento
Tepresentativa de las condiciones del suelo in situ.

2) El esfuerzo cortante méximo anterior solamente puede
desarrollarse si el suelo alcanza la deformacién angular
limite,

3) La friccibn negativa desarrollada en un pilote o
subgrupo de ellos en ¢l interior de un grupo de mlotes
no puede ser mayor que ¢l peso del suelo
correspondiente al area fributaria del o de los elementos

- considerados.

4) Los esfuerzos de descarge inducidos en el suelo por la
friccién negativa considerada en determinado andlisis
no pueden ser mayores que los que resulten suficientes
para detener el proceso de consolidacién que la origina.

Cuando se considere que la friccién negativa pueda ser de
importancia, debers realizarse una modelacién explicita,
analitica o numérica, del fendmeno que permita tomar en
cuenta los factores anteriores y cuantificar sus efectos. En
esta modelacién se adoptarAn hipétesis conservadoras en
cuanto a la evoluciéon previsible de la consolidacién del
subsuelo.

Se calculardn y tomarin explicitamente en cuenta en el
disefio ¢] cortante ¢n la base de la estructura y los momentos
de voltco debidos tanto 8 excentricidad de cargas verticales
respecto al centroide del drea de cimentacién como a
solicitaciones horizomales.

32 Factores de carga y de resistencia

Los factores de carga, F, que deberén aplicarse a las
acciones para ¢l disefio de cimentaciones serén los indicados
en ¢l Amiculo 165 del Reglamento. Pars estados limite de
servicio, ¢l factor de carga serd unitario en todas las
acciones, Para estados limite de falla se aplicard un factor de
carga de 1.1 al peso propio del suclo y a los empujes
laterales de éste. La accién de la subpresion y de s friccitn
negativa s¢ tomard con un factor de carga unitario.

Los factores de resistencia, Fp, relativos 4 la capacidad de
carga de cimentaciones determinada a partir de estimaciones
ansliticas o de pruebas de campo serdn los siguicntes para
todos los estados limite de falia:

8) Fp=0.35 pam la capacidad de carga ante cualquier
combinacion de acciones en la base de zapatas de
cualquier tipo en la zona 1, zapatas de colindancia
desplantadas a menos de 5 m de profundided en las
zonas 11 y Il y de los pilotes y pilas apoyados en un
esirato resistente; y
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by Fr=0.70 para los otros casos.

Los factores de resistencia se aplicardn a la capacidad de
carga neta de las cimentaciones.

313 Cimentaciones someras (zapatas y losas)

3.3.1 Estados limite de falla

Para cimentaciones someras desplantadas en suelos
sensiblemente uniformes se verificard el cumplimiento de las
desigualdades siguientes para las distintas combinaciones
posibles de acciones verticales.

Para cimentaciones desplantadas en suclos cohesivos:

IOF.

Para cimentaciones desplantadas en suelos friccionantes:

- BN,T
ZQAF <[p,(Nq—1)+Y 5 "}pr, (3.2)

donde

- ZO Fc es la suma de las acciones verticales & tomar en
cuenta en la combinacién considerada en el nivel de
desplante, afectada por su respectivo factor de cargs;

A esel drea del cimiento,

Pv es ia presion vertical total a la profundided de
despiante por peso propio del suelo;

D, eslapresion vertical efectiva 8 1a misma profundidsd;

¥  escel peso volumétrico del suelo;

€. es la cohesion aparente determinads en enseye triaxial
no—consolidado no—drenado, {UU);

B es el ancho de la cimenacidn;

Ne es el coeficiente de capacidad de carga dado por:

N.=5.14(1+025D;/B+0.25B/L)
paran/.B <2yB/L< 1

(3.3)

donde Dy, es la profundidad de desplante y L la longitud
del cimiento; en caso de que Dy/B y B/L no cumpian con
las desigualdades anteriores, dichas relaciones se
consideraran iguates a 2 y a 1, respectivamente;

Nq es el coeficiente de capacidad de carga dado por:”

Ny=e"™* tan? (45° + 12) )

donde & es el dngulo de friccidn interna del material, que se
define mis adelante. Ei coeficiente N, se multiplicard por:
1+(B/L)tan¢ para cimientos rectangulares y por
I +tan ¢ para cimientos circulares o cuadrados;

Ny esel coeficiente de capacidad de carga dado por:
Ny=2(Ny+1)tand

E! coeficiente N, se¢ multiplicars por 1—0.4(B/L) para

cimientos rectangulares y por (.6 pare cimientos circulares
o cuadrados; y

(3.5)

Fr es el factor de resistencia especificado en la seccién
3.2

También podra utilizarse como alternativa a las ecuaciones
3.1 6 3.2 una expresién basada en los resuitados de prucbas
de campo, respaldada por evidencias experimentales.

Ademas, al emplear las relaciones anteriores se tomaré en
cuenta 10 siguiente: g

{,—--\ -
8) El pardmetro ¢ estard dado por: ’

¢=Ang tan (¢t tan ¢*) (3.6)

donde &* es el dngulo con !a horizontal de la envolvente
de los circulos de Mohr & la faila en la prueba de
resistencia que se considere més representstiva del
comportamiento del suelo en las condiciones de trabajo.
Esta prueba deberd considerar 18 posibilidad de que el
suclo pierda parte de su resistencia.

Para suelos arenosos con compacidad relativa D, menor
de 67 por ciento, el coeficiente ¢ serd igudl »
0.67+D,—0.75D,*. Para suelos con compacidad
mayor gue ¢! limite indicado, ¢t serd igual a 1.

b) La posicién del nivel fredtico considerada para la
evaluacién de las propiedades mecénicas del suclo y de
su peso volumétrico deberd ser la mis desfavorable
durante la vide Otil de la estructura. En caso de que el
ancho B de la cimentacidn sea mayor que la profundidad
Z de! nivel frestico bajo el nivel de desplante de la
misme, el peso volumétrico a considerar en Ia ec, 32
serd: )

Y=Y+ (ZB) (tn—¥") e
donde '
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c)

d)

es el peso volumétrico sumergido del suelo entre las

profundidades Z y (B/2) tan (45°+ ¢/2); y

Ym s el peso volumétrico total del suelo arriba del
nivel fredtico.

Y

En el caso de combinaciones de cargas (en particular las
que ncluyen solicitaciones sismicas) que den lugar a
resultantes excéntricas actuando a una distancia e del cje
longitudinal del cimiento, el ancho efectivo del mismo
debera considerarse igual a:

B'=B8-2e (3.8)

Un cnterio analogo se aplicard en la direccién
longitudinal del cimiento pars tomar en cuenta la
excentricidad respectiva. Cuando se presente doble
excentricidad (alrededor de los ejes X y Y), se tomaran
las dimensiones reducidas en forma simultinea, y ¢l 4rea
efectiva del cimientoserd A’ =B" L°.

Para tomar en cuenta, en su ¢aso, la fuerza cortante al
nivel de la cimentacion se multiphicardn los coeficientes
N, y Ncde las ecs. 3.1 y 3.2 por (1-tan 8)?, donde &
es la inclinacion de la resultante de las acciones respecto
ala vertical.

En e! caso de cimentaciones sobre un estrato de suelo
uniforme de espesor A bajo ¢l nivel de desplante y

apoyado sobre un esirato blando, se seguird el criterio
siguiente:

1) Si H23.5B se ignorard ei efecto del estrato
blando en la capacidad de carga.

2) Si3.5B>H21.5B st verificard 1a capacidad de
carga del estrato blando supomendo que el ancho
del &rea cargada es B+H.

3} Si H<1.5B sc procederd en !a misma forma
considerando un ancho igual 8;

Bl1+2/3(H/8)Y

4) En el caso de cimientos rectangulares se aplicard a
la dimensidn longitudinal un criterio andlogo al
antenor.

3.9

En el caso de cimentaciones sobre taludes se verificard 1a
estabilidad de la cimentacién y del talud recurriendo & un
método de anblisis limite considerando mecanismos de
falla compatibles con el perfil de suelos y, en su caso,
con el agrictamicnto existente. En esta verificacion, el
momento o las fuerzas resisientes serén afectados por ¢l
factor de resistencia especificado en el inciso 3.2.8.

D) En el caso de cimentaciones desplantadas en un subsuelo
heterogéneo o agrietado pare el cual no sea aplicabie el
mecanismo de¢ falla por corte general en un medio
homogéneo implicito en las ecs. 3.1 y 3.2, se verificard la
estabilidad de la cimentacién recurriendo a un método de
andlisis limite de los diversos mecanismos de falla
compatibles con el perfil estratigrifico. Ademas de 1a
falla global, se estudiardn las posibles fallas locales, es
decir aquellas que pueden afectar solamente una parte
del suclo que soporta ¢! cimien1o, y la posible extrusion
de estratos muy blandos. En las verificaciones anteriores,
cl momento o la fuerza resistente serdn afectados por el
factor de resistencia que seflala ¢l inciso 3.2.a.

g) No deberén cimentarse estructuras sobre zapatas aisladas
en depdsitos de limos no plasticos o arenas finas en
estado suelto o saturado, susceplibles de presentar
pérdida total o parcial de resistencia por generacion de
presibSn  de poro o deformaciones . volumétricas
importantes bajo solicitaciones sismicas. Asimismo,
deberin 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 conmpacidad baja
o media. Para condiciones severas de vibracidn, el factor
de resistencia a considerar en las ecs. 3.1 y 3.2 deberd
tomarse igual s la mitad del admisible para condiciones
estiticas, 8 menos que s¢ demuestre a satisfaccién de la
Administracidn, a partir de ensayes de laboraterio en
muestras de suelo representativas, que es aplicable otro
valor.

h} En caso de que se¢ compruebe la existencia de galerias,
grietas, cavernas U otras oquedades, éstas se considerardn
en el cilculo de capacidad de carga. En su caso, deberén
mejorarse las condiciones de eswbilided adoptindose
una o varias de las siguientes medidas:

1) Tratamiento por medic de rellenos compactados,
inyecciones, etc.;

2) Demolicién o refuerzo de bbvedas; ylo

3) Desplante bajo el piso de las cavidades,

3.3.2 Estados limite de servicio

Los asentamientos instanténecs de las cimentaciones bajo
solicitaciones  estiticas se caleulardn en  primem
aproximacién usando los resultados de la teosie de la
elasticidad previa estimacién de los parimetros eldsticas de}
terreno, a partit de la experiencia local o de pruebas directas
o indirectas, Para suelos granulares, se tomard en cuenta el
incremento de la rigidez del suwelo con la presion de
confinamiento. Cuando el subsuelo esté constituido por
estratos horizontales de caracteristicas eldsticas diferentes, .
se podré despreciar la influencia de las distintas rigideces de
los eswatos en la distrbucion de esfuerzos. El
desplazamiento horizontal y el giro transitorios de Ia
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cimentacién bajo las fuerzas cortantes y el momento de
volteo generados por la segunda combinacién de scciones se
calculerdn cuando proceda, como se indica en el Articulo
174 del Reglamento. La magnitud de las deformaciones
permanentes que pueden  presentarse bajo cargas
accidentales ciclicas se podrs estimar con procedimientos de
equilibrio limite para condiciones dinimicas.

Los asentamientos diferidos se calculardn por medio de la
relacion

donde

AFH es el asentamiento de un estrato de espesor H;
€, esla relacién de vacios inicial;

Ae es la variacion de la relecidon de vacios bajo el
incremento de esfuerzo efectivo venical Ap inducido &

la profundidad 2 por la carga superficial. Esta vaniacién
sc estimard a partir de una prucba de consolidacion
unidimensional rcalizada con muestras inalicradas
representativas  del  material  existenlte 8  esa
profundidad; y

Az son los espesores de estratos elementales dentro de los
cuales los esfuerzos pueden considerarse uniformes.

Los incrementos de presion vertical Ap inducidos por la
carga superficial se calculardn con la teoria de la elasucidad
a partir de las presiones transmitidas por la subestructurs al
suelo. Estas presiones s¢ estimarin considerando hipdtesis
extremas de reparticidén de cargas o a partir de un andlisis de
la interaccion estatica suelo—estructura,

Para evaluar los movimientos diferenciales de la
cimentacién y los inducidos en construcciones vecinas, los
asentamientos difendos se calcularan en distintos puntos
dentro y fuera del area cargada.

3.4 Cimentaciones compensadas

St entiende por cimentaciones compensadas aquéllas en las
que se busca reducir ¢! incremento neto de carga aplicado al
subsuelo medianie excavaciones del terreno y uso de un
cajon desplantado a cierta profundidad. Segun que el
incremento neto de carga aplicado al suelo en la base del
cajén resulte positivo, nulo o negativo, la cimentacién se
denomina parcialmente compensads, compensada o sobre—
compensada, respectivamente.

Para el cdlculo del incremento de carga transmitido por este
tipo de cumentacidn y la revision de los estados limite de

{3.10}

IRkl

servicio, ¢l peso de le estructura a considerar serd: la suma
de la cargs muerts, incluyendo el peso de la subestuctura,
s la carga viva con intensidad media, menos el peso total
del suelo excavado. Esta combinacién serd afectada por un
factor de carga unitario. El cdlculo anterior deberd realizarse
con precision tomando en cuenta que los asentamientos son
muy sensibles a8 pequefios incrementos de la carga neta.
Ademis, en esta evaluacién, deberdn tomarse en cuenta los
cambios posibles de materiales de construccion, de solucién
arquitectonica o de usos de la construccidén susceptibles de
modificar significativamente en el futuro dicha cargs neta.
Cuando la incertidumbre 8l respecto sea alta, la cimentacion
compensada dcberd considerarse como poco confiable y
deberd aplicarse un factor de carga mayor que la unidad,
cuidando al musmo tiempo que no pueda presentarse una
sobre-compensacién excesiva, 0 adoptarse otro sistema de
cimentacion.

La porcién de las celdas del cajén de cimentacion que esté
por debajo del nivel fredtico y que no constituya un espacio
funcionsimente util, deberé considerarse como liena de agua
y el peso de esta deberd sumarse al de la subestructura, a
menos que dicho espacio s¢ reilene con material ligero no
saturable que garantice la permanencia del efecto de *
flotacién.

3.4.1 Estados limite de falla

La estabilidad de las cimentaciones compensadas se
verificar8 como lo scilala la seccidn 3.3.1. Se comprobaré
ademas que po pueda ocurrir flotacidén de la cimentacidn
durante pi después de la construccidn. De ser necesarig, se
lestrard 1a construccién o se instalarin vilvulas de alivio o
dispositivos semejantes que garanticen que no se pucda
producir la flotacion. En I8 revisién por flotacién, se
considerars una posicion conservadora del nivel fredtico.

Se prestard especial atencidn a la revisién de Ia posibilidad
de falla local o generalizada del suclo bajo s combinacién
de carga que incluya el sismo.

3.4.2 Estados limite de servicio.
Para este tipo de cimentacidn se calcularén:

8) Los movimientos instantineos debidos a 1a carga total
transmitida al suelo por 1a cimentacién.

b) Las deformaciones transitorias y permanentes del suelo
de cimentaciéon bajo ia segunds combinacién de
acciones. Se¢ tomard en cuenta las deformaciones
permanentes tienden a ser criticas pam cimentaciones
con escaso margen de seguridad contra falla local o
general vy que los suelos arcillosos tienden » presentar

deformaciones permanentes significativas cuando bajo ia .

combinacién carga esttica—carga sismica clclica se’
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alcanza un esfuerzo cortante que represenie un
porcentaje superior al 90 por ciento de su resistencia
estatica no—drenada.

¢) Los movimientos diferidos debidos 2l incremento o
decremento neto de carga en c! contacto cimentacion-
suelo,

Los movimientos instantineos y los debidos a sismo se
calculerdn en la forma indicada en la seccién 3.3.2. El
calculo de los movimienos diferidos se llevard a cabo en la
forma indicada en dicho inciso tomando en cuenta, ademas,
la interaccidn con el hundimiento regional. Se tomard en
cuenta que las cimentaciones sobre—compensadas en la zona
lacustre tienden a presentar una emersion aparente mucho
mayor ¥ mas prolongada en el tiempo que la atribuible & las
deformaciones elasticas y a los cambios volumétricos
inducidos por la descarga. Lo anterior es consecuencia de la
interaccidn entre la descarga y ¢l hundimiento regione! cuya
velocidad disminuye localmente al encontrarse el suelo
preconsolidado por efecto de la descarga. Enla zona lll y en
presencia de consolidacién regional la sobre—compensacion
no sera superior 2 1.5 ¢m? (15 kPg) & menos que se
demuestre que un valor mayor no daré lugar a una emersi6n
inaceptable ni a daflos a construcciones vecinas o servicios
publicos.

En e! disefip y construccién de estas cimentaciones deberd
tenerse presente que los resultados obtenidos dependerén en
gren medide de la técnica empleada en la reslizacién de la
excavacion (Capiwulo 5).

3.4.3 Presiones sobre muros exteriores de la subestructura

En los muros de retencion penmetrales se consideraran
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 &
cimientos vecinos. La presion horizontal efective transmitida
por el terreno en cstado de reposo se considerars, por lo
menos igual a8 50 por ciento de la presidn vertical efectiva
actuant¢ a la misma profundidsd, salvo para relienos
compactados contra muros, caso en el que se considerara por
lo menos 70 por ciento de la presidn vertical. Las presiones
horizontales atribuibles a sobrecargas podrin estimarse por
medio de la teoria de la elasticidad. En caso de que e} disefio
considere absorber fuerzas horizontales por contacto lateral
entre  subesguctura y suelo, la- resistencia del suelo
considerada no deberd ser superior al empuje -pasivo
afectado de un factor de resistencia de 0.35, siempre que el
suclo circundante esté constiruido por materiales naturales o
por relienos bien compactados. Los muros perimetrales y
clementos estructurales que transmiten dicho empuje
deberdn disefiarse expresamente pare esa solicitacion,

Se tomarin medidas pam que, entre las cimentaciones de
estructuras contiguas no se desarrolle friccidn que pueda
dafier a alguna de las dos como consecuencia de posibles
movimientos relativoes.

3.5 Cimeptaciones con pilotes de friccién

Los pilotes de friccién son aquellos que transmiten cargas al
suelo principalmente a lo largo de su superficie lateral. En
suelos blandos, s usan cominmente como complemento de
un sistema de cimentacidén parciaimente compensada pars
reducir asentamientos, transfinendo parte de la carge a los
estratos més profundos (diselo en términos de
deformaciones). En este caso, los pilotes no tienen
generaimente la capacidad para soportar por si solos el peso
de la construccién y trabajan a! limite en condiciones
estiticas, por lo que no pueden contribuir a tomar
solicitaciones accidentales ¢ inclusive pueden, de acuerdo
con la experiencia, perder una parte importante de su
capacidad de carga en condiciones sismicas, por lo que
resulta prudente ignorar su contribucién & la capacidad de
carga global. Opcionalmente, los pilotes de friccién pueden
usarse para soportar el peso total de la estructura y asegurar
su estabilidad (disefio en términos de capacidad de carga).
En este dltimo caso, en suelos blandos en proceso de
consolidacién como los de las zonas [] y 111, la losa puede
despegarse del suelo de apoyo por lo que resulta prudente
considerar que no contribuye a 12 capacidad de carga global.

En ambos casos, se verificarf que la cimentacién no exceda
los estados limites de falla y de servicio.

3.5.1 Estados limite de falla

De acuerdo con el tipo de disefo adoptado, Ia revisién de
los estados limite de falla podrd consistir en verificar que.
resulta  suficiente para asegurar la estabilidad de la
construccién alguna de las capacidades de carga siguientes:

&) Capacidad de carga del sistema suelo-zapatas o suelo—
losa de cimentacidn.

Despreciando la capacidad de los pilotes, se verificard
entonces el cumplimiento de la desigualdad 3.1632, de 1a
seceion 3.3, segun el caso.

5i se adopta este tipo de revisidn, 1a losa o las zapatas y lag
contratrabes  deberdn  diseflarse  estructuralmente  para
soportar las presiones de contacto suelo—zapats o suelo—losa
miximas calculadas, mis la concentracién de carga
correspondicnte a Ia capacidad de carga total de cada piiote
dada por la ec. 3.12 con un factor de resistencis Fp igual
1.0, )

b) Capacidad de carga del sistema suclo-pilotes de friccién
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Despreciando la capacidad del sistema suelo-losa, se
verificard entonces para cada pilote individual, para cada
uno de los diversos subgrupos de pilotes y pam la
cimentacién en su conjunto, €l cumplimiento de la
desigualdad siguiente para las distintas combinaciones de
acciones verticales consideradas:

IOFc<R

donde

LOFc es la suma de las acciones verticales a tomar en
cuenta en la combinacion considerada, afectada de su
correspondiente factor de carga. Las acciones incluirdn
el peso propio de la subestructura y de los pilotes o
pilas y el efecto de la friccion negativa que pudiera
desarrollarse sobre el fuste dc Jos mismos o sobrd su
envolvente.

(3.11)

R e¢slacapacidad de carga que se considerard igual a:

1) Pare la revision de cada pilote individusl: a la
capacidad de carga de punta del pilote mas la
capacidad de adherencia del pilote considerado;

2} Para la revisidn de los diversos subgrupos de
pilotes en que pueda subdividirse la cimentacidn: a
la suma de las capacidades de carga individuales
por punta de los pilotes mds la capacidad de
adherencia de una pila de geometria iguel a la
envoivente de! subgrupo de pilotes; y

3) Para la revisidn de la cimentacion en su conjunto: &
la suma de las capacidades de carga individuales
per punta de los pilotes més la capacidad de
adherencia de una pila de geometria igual a la
envolvente del conjunto de pilotes.

La capacidad de carge por punta de los pilotes individuales
se calculard mediante las ecs. 3.13 & 3.14, con un factor de

resistencia, Fg, iguala 0.7,

Si se adopta este tipo de revision, los pilotes deberdin tener la
capacidad de absorber la fuerza cortante por sismo al nivel
de la cabeza de los pilotes sin tomar en cuena la adherencia
suelo—losa o suclo—zapatas. Cuando 18 losa esté desplantada
a profundidad, se podrd considerar ¢l efecto del empuje en
reposo como se indica en la seccidn 3.4.3.

En la revision de la cepacidad de carga basjo carpas
excéntricas, las cargas recibidas por los distintos pilotes
individuales ¢ subgripos de pilotes se esumardn con base en
la teoria de la clasticidad o a partir de un estudio explicito de
interaccidn suelo—estructura. Se despreciard la capacidad de
carga de los pilotes sometidos & tension, salvo que se hayan
disefiado y construido especialmente para este fin.

_ —

La capacidad de carga por adherencia Iateral de un pilote de
friccién individual bajo esfuerzos de compresién, C; se
calculard como:

Cf =4 L f F R

donde

A; eseldrea lateral del pilote;

[ eslaadherencia lateral media pilote—suelo; y
Fgr setomard iguala 0.7.

(3.12)

Para los suelos cohesivos blandos de las zonas Il y IIi 1a
adherencia pilote—suelo se considerard igual 2 la cohesibn
media del suelo. La cohesidn se determinard con prucbas
triaxiales no consolidadas-no drenadas.

Para calculer la capacidad de adherencia de! grupo o de los
subgrupos de pilotes en los que se pueda subdividir la
cimentacion, también serd aplicable la ec. 3.12 considerando
el grupo o los subgrupos como pilas de geometria igual a la
envolvente del grupo o subgrupo.

3.5.2 Estados limite de servicio

Los asentamientos o emersiones de cimentaciones con

pilotes de friccion bajo cargas estiticas se estimardn

considerando la penetracién de los mismos y las
deformaciones del suelo que los soporta, asi como la
friccibn mnegativa y la interaccién con el hundimiento
regional. En el cdleulo de los movimientos anteriores se
tomardn en cuenta las excentricidades de carga.

Como st indica en el Articulo 174 de] Reglamento, deberd

revisarse que ¢l desplazamiento horizontal y el giro -

transitorios mismos de la cimentacién bajo la fuerza cortante
y ¢l momento de volteo sismicos no resulten excesivos. Las
deformaciones permanentes bajo la combinacién de carga
que incluya el efecto del sismo se podrin estimar con
procedimientos de equilibrio limite para condiciones
dindmicas. En estas determinaciones, se tomaré en cuenta el
efecto restrictivo de los pilotes.

3.6 Cimentaclones con pilotes de punta o pilas

Los pilotes de punta son los que transmiten la mayor parte
de la carga a un estrato resistente por medio de su punte.
Generalmente, se llama pilas a los eiementos de mis de
80 cm de diametro colados en perforacién previa,

3.6.! Estados limite de falla

Se verificard, para la cimentacién en su conjunto, para cada
uno de los diversos grupos de pilotes y para cada pilote

individual, ¢! cumplimiento de 1a desigualdad 3.11 para lag~ "~

7
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distintas combinaciones de acciones verticales consideradas
segun las secciones 3.6.1.1y 3.6.1.2.

3.6.1.] Capacidad por punta

La capacidad de carga de un pilote de punta o pila, Cp, se
calculard de preferencia a partir de los resultados de pruebas
de campo calibradas mediante prucbas de carga realizadas
sobre los propios pilotes (seceion 3.7). En las sitvaciones en
las que se cuente con suficientes resultados de pruebas de
laboratono realizadas sobre muestras de buena calidad y que
exista evidencia de que la capa de apoyo sea homogénea, la
capacidad de carga podra estimarse como sigus:

a) Para suelos cohesivos

Co=(cuN*Frtp)) 4p (3.13)
b) Para suelos friccionantes
Co=( p,Ny*Frp) A, (3.14)

donde
Ap es el rea transversal de la pila o del pilote;

Pv s la presidn vertical total debida al peso del suclo ala
profundidad de desplante de los pilotes;

P, es lapresion vertical efectiva debida al peso del suelo a
la profundidad de desplante de los pilotes;

€, es la cohesién aparente determinada en ensaye triaxial
no—consolidado no—drenado, (UU); y )

N * es el coeficiente de capacidad de cargs definido en la

tabia 3.2.
Tabla 3.2 Coeficiente j\(,‘
o, 0° 5° 10°
N.* -7 9 13

¢, es el dngulo de fniceibén aparente;

Ng* es el coeficiente de capacidad de carga definido por:

i Nmtx _Nmin

N*=Ngo + L, .15
q i 4B 1an(45°+¢/2) )

cuando L,/B £ 4 tan (45°+¢/2); o bien

Nq*=dex (3.16)

cuando L./ B > 4 tan (45°+¢/2)

Tabla 3.3 Valor de Nuixy Nmin para el cdleulo de Ny *
¢ 20°  25°  30°  35° 40° 45

Nmar 125 26 55 132 350 1000

Npw 7 115 20 39 78 130

L. eslalongitud del pilote o pila empotrada en ¢l estrato
resistente;

B eselancho o didmetro equivaiente de los pilotes;

¢  es el angulo de friccion interna, con la definicion del
inciso 3.3.1.a; ¥

Fr sectlomardigusl s 0.35. ' -

La capacidad de carga considerada no deberd rebasar la
capacidad intrinseca del pilote o pila calculada con la
resistencia admisible del material constitutivo del elemento.

En el caso de pilotes o pilas de mds de 50 cm de didmetro, la
capacidad calculada a partir de resultados de pruebas de
campo 0 mediante 1as ecs. 3.13 6 3.14, deberh corregirse
pera tomar en cuenta el efecto de escala en la forma
siguiente;

a) Para sueclos friccionantes, multiplicar la capacided
calculada por el factor

B+05Y
F_ = + (3,17
)

donde
B esel dismetro de la base del pilote o pila (B>0.5m); y

n  es un exponente igual a 0 pars suelo suelto, 1 pars
suelo medianamente denso y 2 para suelo denso,

b) Para pilotes hincados en suelos cohesivos firmes
fisurados, multiplicar por e} mismo factor de la ec. 3.17

con exponente n=1. Para pilas coladss en suclos
cohesivos del mismo tipo, multiplicar por:

_ B+1
2B+1

(3.18)

re

La contribucién del suelo bajo 1a losa de la subestmctim y
de la subpresién a la capacidad de carga de un sistema de

cimentacion & base de pilotes de punta deberd despreciarse

en todos los casos.

Cuando existd un estrato blando debajo de 1a capa de apoyo
de un pilote de punta o pila, deberd verificarse que el
espesor H de suelo resistente es suficiente en comparacién
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con el ancho o didmetro B del elemento de cimentacidn. Se
seguira el criterio siguiente:

1)  SiH 23.5B se ignoraré el efecto del estrato blando en
la capacidad de carga; '

2} Si 3.5B>H21.5B sc verificard la capacidad de
carga del estrato blando suponjendo que el ancho del

area cargadaes B+ H, y

3) Si H<1.5B se proceders en la misma formz
considerando un ancho igual a:

B 1+2[£)
3\ B

El criterio anterior se aplicara también a grupos de pilotes.

(3.19)

3.6.1.2 Capacidad por friccion lateral sobre el fuste de
pilotes de purta o pilas.

En las zonas 11 y II1, y en cualquier situacién en ia que pueda
eventualmente desarroliarse friccién negativa, no deberd
considerarse ninguna contribucién de la friccién lateral a la
capacidad de carga de los pilotes de punta o pilas. En suelos
firmes de 1a zona I, se podré agregar a la capacidad de punta

una resistencia per friccién calculada mediante la ec. 3.12, -

en la que la adherencia considerada no deberd ser meyor que
el esfuerzo vertical actuante en ¢! suelo al nivel considerado
multiplicado por un factor de 0.3, y afectado con un factor
de resistencia de 0.7.

Ademas de la cepacidad de carga vertical, s¢ revisard la
capacidad del suelo para soponer los esfuerzos inducidos
por los pilotes o pilas sometidos a fuerzas horizontales, asi

como la capacidad estructural de estos elementos para-

transmitir dichas solicitaciones horizontales.
3.6.2 Estados limite de servicio

Los asentamientos de este tipo de cimentacion se calcularan
tomando en cucnta la deformacion propia de ios pilotes o
pilas bajo las diferentes acciones a las que se¢ -encuentran
sometidas, incluyendo, en su caso, la friccién negativa, y la
de los estratos locahizados bajo del nivel de apoyo de las
puntas. Al caicular la emersion debida al hundimiento
regional se tomard en cuenta la consolidacion previsibie del
estrato localizado entre la punta y la cabeza de los pilotes
durante la vida de 12 estructura.

3.7 Pruebas de carga en pilotes

Las estimaciones dec la capacidad de carga de pilotes de
friccion o de punte basadas en pruebas de campo o en
célculos analiticos se verificarin mediante pruebas de carga
cuando exista incertidumbre excesiva sobre las propicdades

S —

de los suelos involucrados y ia edificacién sea de los grupos
A o Bl. Los pilotes ensayados se lievarin a ia falla o hasta
1.5 veces Ia capacided de carga calculada. En las zonas 1l y
111, la prueba se realizard al menos dos meses después de la
hinca, con ¢l objeto de permitir le disipacion del exceso de
presion de poro que se induce al instalar los pilotes y la
recuperacion de la resistencia del suelo en su estado natuml
por efectos tixotrépicos. En pruebas de pilotes de punta,
deberé aislarse la punta de! fuste para medir en forma
separada la friccién o adherencia lateral, o bien
instrumentarse la punta para medir la carga en la punta.
Podrin hacerse pruecbas de campo en pilotes de seccién
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
cimentacién, deberd solicitarse la aprobacién expresa de la
Administracién. Para ¢llo s¢ presentardn los resultados de
los estudios y ensayes a que se hubieran sometido dichos
dispositivos. Los sistemas propuestos deberan proporcionar
una seguridad equivalente a la de las cimentaciones
tradicionales calculadas de acuerdo con las presentes
Normas, en particular ante solicitaciones sismnicas.

4. DI%ENO ESTRUCTURAL DE LA CIMENTA-
CION

Los eiementos mecanicos (presiones de contacto, empujes,
elc.) requeridos para el disefio esuwuctural de la cimentacién
deberin determinarse pars cada combinacién de acciones
seialada en la seceidn 3.1,

Los esfuerzos o deformaciones en las fronteras sueio—
estructura necesarios para el disefio estructural de s
cimentacion, incluyendo presiones de contacio y empujes
taterales, deberdn evaluarse tomando en cuenta la rigidez y
la resistencia de la estructura y <c los suelos de apoyo. -

Las presiones de contacto consideradas deberdn ger tales que
las deformaciones diferenciales del suelo calculadas con
cllas coinciden aproximadaments con las del sistema
subestructura—superestructura. Para  determinar  distribu-
ciones de este tipo, seré acepteble suponer que el medio es
eléstico y continuo y usar las soluciones analiticas existentes

o métodos numéricos. Serd sceptable cualquier distribucién

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 fuerzes y momentos transmitidos a ésta por la
SUpErestructura;



PROPUESTA DE NORMAS TECNICAS Coummm PARA DISERO Y CONSTRUCCION DE CIMENTACIONES 19

ABRLL 2001

b) Que los hundimientos diferenciales inmediatos mas
diferidos con las presiones de contacto consideradas sean
aceptables en términos de las presentes Normas (table

31y y

¢} Que las deformaciones diferenciales instantineas mis las
diferidas del sistema subestructura—-superestructura sean
aceptables en términos de las presentes Normas.

i
La distribucién de esfuerzos de contacto podra determinarse
para las diferentes combinaciones de solicitaciones a corto y
largo plazos, con basc en simplificaciones e hipdtesis
conservadoras o mediante estudios explicitos de interaccion
suelo—estructura.

Los pilotes y sus conexiones se disepardn pars’ poder
soporter los esfuerzos resultantes de las acciones verticales y
horizontales consideradas en el disefio de la cimentacion y
los que se presenten durante el proceso de transporte, izaje e
hinca. Los pilotes deberin poder soportar estructuralménte

la carga que corresponde a su capacidad de carga iltima con
factor de resisiencia unitano.

Los pilotes de concreto deberdn cumplir con lo estipulado en
¢l Reglamento y en sus Normas Técnicas Complementarias
pars Disefio y Construccidn de Estructuras de Concreto. Los
pilotes de acero deberin protegerse contra comosién al
menos en el tramo comprendido entre la cabeza y e maxima
profundidad a la que, se estime, pueda descender el nivel
freatico.

En el caso de cimentaciones sobre pilotes de punta en las
zonas II y 111, se tomaré en cuents que, por la consolidacién
regional, los pilotes pueden perder el confinamiento latera!
en su pare superior en una altura igual s la magnitud de la
consolidacidn regional enwre la punta del pilote y su parte
superior. La subestrucrura deberd disefiarse pare trabajar
estructuralmente tanto con soporte del suelo como sin €l es
decir, en este ultimo caso, apoyada solamente en los pilotes.

5.  ANALISIS Y DISENO DE EXCAVACIONES

En el disefio ‘de las excavaciones se considerardn los
siguientes estados limite:

a} Dec falla: colapso de los taludes o de las paredes de la
excavacion o del sisiema de sdemado de las mismas,
falla de los cimientos de las construcciones adyacentes y
falla de fondo de ls excavacién por core o por
subpresién en estratos subyacentes, y colapso del techo
de cavernas o galerias.

b) De servicio: movimientos verticales y horizontales
inmediatos y diferidos por descarga en el Area de
excavecién y en los alrededores. Los valores esperados
de tales movimientos deberén ser suficientemente
reducidos para no csusar dafios a las construcciones e
instalaciones adyacentes ni a los servicios publicos,
Ademds, la recuperacién por recarga no deberd ocasionar
movimientos totales o diferenciales intolerables para las
estructuras que se desplanten en el sitio.

Para realizar la excavacion, se podrin usar pozos de bombeo
con objetc de reducir las filraciones y mejorar la
estabilidad. Sin embargo, la duracidn de! bombeo deberd ser
lan corta como sea posible y se tomardn las precauciones
necesarias para que sus efectos queden pricticemente
circunscritos al #rea de wabajo. En este caso, pama la
evaluacion de los estados limite de servicio a considerar en
el disefio de la excavacién, se tomarén en cuenta los
movimientos del terreno debidos al bombeo.

Los andlisis de estabilidad se realizardn con base en las
acciopes  aplicables  sefialadas en  las  Normas
correspondientes, considerindose las  sobrecargas que
puedan actuar en la via piblica y otras zonas préximss a la
excavacion.

5.1 Estados limite de falla

La verificacion de la seguridad respecto a los estados limite .
de falla incluird la revision de la estabilidad de los taludes o
paredes de ia excavacidn con o sin ademes y del fondo de la
misma. El factor de resistencia serd de 0.6; sin embargo, i la
falla de los taludes, ademes o fondo de la excavacién no
implica dafos a los servicios piblicos, a las instalaciones o &
las construcciones adyacentes, el factor de resistencia serd
de 0.7. La sobrecarga uniforme minime a considerar en la
via publica y zonas préximas a excavaciones tzmporales serd
de 1.5 m® (15 kPa) con factor de carga unitario.

5.1.1 Taludes

La seguridad y estabilidad de excavaciones sin soporte se
revisard tomando en cuenta la influencia de las condiciones
de presién del agua en el subsuelo asf como la profundidad
de excavacidn, ia inclinacion de los taludes, el riesgo de
agrielamiento en la proximidad de la coronsa y la presencia
de grietas u otras discontinuidades. Se tomard en cuenta que
la cohesion de los materiales arcillosos tiende a disminuir
con ¢! tiempo, en una proporcion que puede alcanzar 30 por
ciento en un plazo de un mes.

Para el andlisis de estabilidad de taludes se usard un método
de equilibrio limite considerando superficies de falia
cineméticamente posibles tomando en cuenta en su caso las
discontinuidades del suelo. Se incluird la presencia de
sobrecargas en la orilla de la excavacién. También se



20 i ) PROPUESTA DE NORMAS TECNICAS COMPLEMENTARIAS PARA DISERO Y CONSTRUCCION DE CIMENTACIONES

ABRiL 2001

T

considerarin mecanismos de extrusidn de estratos blandos
confinados verticalmente por capas mas resistentes. Al

evaluar estos Gitimos mecanismos se tomaré en cuenta que la

resistencia de la arcilla puede alcanzar su valor residual.

Se prestard especial atencidn a la estabilidad a largo plazo
de excavaciones o cories permanentes que se realicen en ¢}
predio de interés, especialmente en fa zopa 1. Se tomaran las
precauciones necesarias para que estos cortes no limiten las
posibilidades de construccién en los predios vecinos, no
presenten peligro de falla local o general ni puedan sufrir
alleraciones en su geometria por intemperizacién y erosion,
que puedan afectar a la propia construccion, a las
construcciones vecinas o a los servicios piblicos. Ademés
del anilisis de estabilidad, el estudio geotécnico deberd
incluir en su caso una justificacidn detallada de las técnicas
de estabilizacion y proteccién de los cortes propuestas y del
procedimiento constructivo especificado (seccién 7.2.5).

5.1.2 Falla por subpresidn en estratos permesables
En el caso de excavaciones en suelos sin cohesidn, se

analizard en su caso la estabilidad del fondo de la
excavacién por flujo del agua. Para reducir el peligro de

fallas de este tipo, ¢l agua fredtica debers controlarse y

extraerse de la excavacion por bombeo desde cArcamos,
pozos punte o pozos de alivio con nivel dindmico
sustancialmente inferior al fondo de Ia excavacién.

Cuando una excavacién se realice en una caps impermeable,
la cual a su vez descanse sobre un estrato permeable, deberd
considerarse que la presion del agua en este estrato puede
levantar el fondo de la excavacidn, no obstante ¢l bombeo
superficial. El espesor minimo /i, del estrato impermeable
que debe tenerse para evitar inestsbilidad de fondo se
considerard igual a:

h, >(Yw)hw (5.1
Tm
donde
hw esla altura piezométnea en el lecho inferior de la capa
impermeable;

Y es el peso volumétrico del agua; y

¥m s el peso volumétrico total del suelo entre el fondo de
la excavacidn y ¢l estrato permeable.

Cuando el espesor A, resulte insuficiente para ascgurar la
estabilidad con un ampliic margen de seguridad, serd
necesano reducir la carga hidriulica del estrato permeable
por medio de bombeo.

5.1.3 Estabilidad de excavaciones ademadas

En caso de usarse para soportar las paredes de la
excavacién, clementos estructurales como tablaestacas o
muros colados en el lugar, s¢ revisara la estabilidad de estos
elementos por deslizamiento general de una masa de suelo
que incluird el elemento, por falla de fondo, y por falla
estructural de los troqueles o de los elementos que éstos
soporan.

La revisibn de la estabilidad general se realizar por un
método de andlisis limite, Se¢ cvaluard el emporamiento y el
momento resistente minimo del clemento estructural
requeridos para garantizar ia estabilidad. . '

La posibilidad de falla de fondo por conante en arcillas
blandas a firmes se analizaré verificando que:

Pv+£qFC <CuNcFR (5.2)
donde ‘ A

Cy 5 ln cohesién aparente del material bajo el fondo de la
excavacion, en condiciones no—consolidadas no—
drenadas (UU),

N, s ¢l coeficiente de capacidad de carga definido en la
seccidn 1.3.1 y que depende de la gecometria de la
excavacién. En este caso, B serd el ancho de la
excavacidén, L su longinud y D su profundidad. Se
tomars en cuenta ademis que este coeficiente puede ser
afectado por el procedimiento constructivo;

Pv ¢s la presién vertical total actuante en el suelo, & la
profundidad de excavacidn;

2q Fc son las sobrecargas superficiales afectadas de sus
respectivos factores de carga; y

Fp setomaniigual a 0.7,

Los empujes & los que se encuentran sometidos los puntales
s¢ estimarin a partir de una envolvente de distribucién de
presiones determinada de acuerdo con la experiencia local. .
En arcillas, la disuribucién de presiones se definird en
funcién de! tpo de arcilla, de su grado de fisuramiento y de
su reduccién de resistencia con el tiempo. Cuando el nivel
fredtico exista a poca profundidad, los empujes considerados
sobre los troqueles serén por lo menos igusles » los
producidos por el agus. E! disefio de los troqueles también
debera tomar en cuents ¢l efecto de las sobrecargas debidas
al tréfico en la via publica, al equipo de construccién, a las
estructuras adyacentes y a cualquier otra carga que deban
soporiar las paredes de la excavacidn durante el periode de
construccién, afectadas de un factor de carge de 1.1. En el
caso de trogueles precargados, se tomark en cuenta que la
precarga aplicada iniciaimente puede variar considerable-
mente con el tiempo por relajacion y por efecto de
variaciones de temperatura.
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Los elementos de soporte deberfn disefiarse estructural-
mente para resistir las acciones de los empujes y las
reacciones de los troqueles y de su apoyo en el suelo bajo ¢l
fondo de 1a excavacion.

§.1.4 Estabilidad de estructuras vecinas

De ser necesano, las estructuras adyacentes a las
excavaciones deberin reforzarse o recimentarse. El soporte
requerido dependerd del tipo de suelo y de la magnitud y
localizacidn de las cargas con respecto a la excavacién.

En caso de usar anclas temporzles para el soporte de ademes
deberda demostrarse que éstas no afectardn la estabilidad ni

induciran deformaciones significativas en las cimentaciones:

vecinas y/o servicios publicos. El sistema estructural del
ancle deberd analizarse con el objetivo de esegurar su
funcionamiento como elemento de anclaje. E! analisis de ias
anclas deberd 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
instalacién de anclas deberd realizarse con un control de
calidad estricto que incluya un nmero suficiente de pruebas
de las mismas, de acuerdo con las practicas aceptadas al
respecto. Los anclajes temporales instaiados en terrenos
agresivos podrdn requerir una proteccién especial contra
corrosion.

5.2 Estados limlte de servicio

Los velores esperados de los movimientos verticales y
horizontales en el drea de excavacidn y sus alrededores
deberan ser suficientemente pequefios para que no causen
dafos a las construcciones ¢ instalaciones adyacentes ni a
los servicios publicos. Ademds, la recuperacion por recarga
no deberd ocasionar movimicntos towles o diferenciales
intolerabies en el edificio que se construye.

5.2.1 Expansiones instantineas y diferidas por descargs

Para estimar la magnitud de los movimientos verticales
inmcdiatos por descarga en ¢} drea de excavacidn y en los
alrededores, se recurnrd a la teoria de la elasticidad. Los
movimientos diferidos se estimarin mediante la ec. 4.10 a
partir de los decrementos de esfuerzo vertical calcuiados
aplicando’también la 1eoria de la elasticidad.

En ¢l caso de excavaciones ademadas, se buscara reducir la
magmiud de los movimientos instantineos acortando la
altura no soportada entre troqueles o efecruando la
excavacion en zanjas de dimensiones en planta reducidas.

5.2.2 Asentamiento del terreno natural adyacente a las
excavagiones

En ¢l caso de cortes ademados en arcillas biandas o firmes,
se tomard en cuenta que los asentamientos superficiales
asociados a estas excavaciones dependen dei grado de
cedencia lateral que se permita en los elementos ddsoporne.
Para la estimaciéon de los movimientos horizontales y
verticales inducidos por excavaciones sdemadas en las dreas
vecinas, deberd recurmrse a una modelacién analitica o
numérica que tome en cuents explicitamente el
procedimiente construcuivo. Estos movimientos deberin
medirse en forma continua durante la construccidn para
poder tomar oportunamentc medidas de seguridad
adicionales en caso necesanio.

6. MUROS DE CONTENCION

Les presentes Normas se eplicarén a los muros de gravedad
(de mamposteria, de piczas natursles o artificiales, o de
concreto simple), cuya estabilidad se debe a su peso propio,
asi como a los muros de concreto reforzado, con o sin anclas
o contrafuertes, y que utilizan la accién de voladizo pare
retener }a masa de suelo.

Los muros de contencién exteriores construidos para dar
estabilidad a desniveles del terreno, deberdn disefiarse de tal
forma quc no sc¢ rebasen los siguientes esiados limite de
falla: wvolteo, desplazamiento del muro, falla de Ila
cimentacién del mismo o del talud que lo' soporta, ¢ bien
rotura estructural, Ademas, se revisardn log estados limite de
servicio, como ascniamiento, giro o deformacién excesiva
de] muro. Los empujes se estimarin tomando en cuenta la
flexibilidad del muro, el tipo de relleno y ¢! método de
colocacion del mismo,

Los muros incluirin un sistema de drenaje adecuado que
impida el desarrollo de empujes superiores a los de disefio
por efecto de presidn del agua. Para ello, los muros de
contencion deberdn siempre dotarse de un filtro colocado
atris del muro con lioraderos y/fo tubos perforados. Este
dispositivo deberf disefiarse para evitar el amastre de
materiaies provenientes del relleno y para garantizar uns
conduccion eficiente del agua infiltrads, sin generacién de
presiones de egua significativas. Se tomard en cuenta que,
aun con un sistema de drensje, e efecto de las fuerzas de
filtracién sobre el empuje recibido por el muro puede ser
significativo,

Las fuerzas sctuantes sobre un muro de contencién se
considerarén por unidad de longitud. Las acciones 8 tomar
cuenta, segin el tipo de muro serin: el peso propio del
muro, ¢l empuje de tierras, la friccién entre muro y suclo de
rellenc, el empuje hidrostitico o las fuerzas de filtracién en
su caso, las sobrecargas en la superficie del relleno y las
fuerzas sismicas. Loz empujes desarrollados en condiciones
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sismicas se evaluardn en la forma indicada en las Normas
Técnijcas Complementarias para Diseflo por Sismo.

6.} Estados limite de falla

Los estados limite de falla a considerar para un muro serdn
la rowra estructural, el volteo, la falia por capacidad de
carga, deshizamiento horizontal de la base de! mismo bajo ¢l
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 fraccion 1 del
Arnticulo 162 del Reglamenio, en la revisidn del muro al
volteo los momentos motores serdn afectados de un factor de
carga de 1.4 y los momentos resistentes de un factor de
resistencia de 0.7; en la revisidn de la estabilidad al
deslizammiento y de la estabilidad general del talud. Los
momentos o fuerzas motores se afectarin de un factor de 1.4
y las resistentes de un factor de resistencia d¢ 0.9.

Para combinaciones de carga clasificadas en ia fraccién Il
del Articulo 162 del Reglamento, en la revisién del muro al
volteo, los momentos motores serdn afectados de un factor
de carga de 1.1 y los momentos resistentes de un factor de
resistencia de 0.7; en la revisidn de la estabilidad al
deslizamiento vy de la estabilidad general del talud, los
momentos o fuerzas motores se afectardn 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, serf aceptable
estimar los empujes actuantes en forma simplificada con
base en el método semi—empirico de Terzaghi, siempre que
se satisfagan los requisitos de drenaje. En caso de existir una
sobrecarga uniformemente repartida sobre el reileno, esta
carga adicional se podra incluir como peso equivalente de
material de relleno.

En el caso de muros que exceden la alture especificada en el
parrafo anterior, se realizard un estudio de estabilidad
detallado, tomando en cuenta los aspectos que se indican &
continuacidn:

6.1.1 Restmcciones de! movimiento de! muro

Los empujes sobre muros de retencién podrin considerarse
de tipo acuvo solamente cuando haya posibilidad de
deformacién suficiente por flexidén o giro alrededor de la
base. En caso contrario y en particular cuando se trate de
muros perimetrales de cimentacién en contacto con relienos,
los empujes considerados deberdn ser por lo menos los del
suclo en estado de reposo més los debidos &l equipo de
compactacion del relieno, a las estructuras colindantes y a
otros factores que pudieran ser significativos. *

6.1.2 Tipo de relleno

Los relienos no incluirdin materiales degradables ni
excesivamente compresibles y deberfin compactarse de
modo que sus cambios volumétricos por peso propio, por
saturacion y por las acciones externas a que estardn
sometidos, no causen dafios intolerables a los pavimentos ni
a las instalaciones estructurales alojadas en ellos o coloca

sobre tos mismos. )

6.1.3 Compactacién del relleno

Para especificar y controlar en el campo la compactacién
por capas de los materiales cohesivoes empleados en rellenos,
se recurrird & la prueba Proctor estandar, debiéndose vigilar
el espesor y contenido de agua de las capas colocadas. En ¢l
caso de materiales no cohesivos, el contro. s¢ basard en el
concepto de compacidad relativa, Estos rellenos se
compactarin con procedimientos que eviten ¢l desarrollo de
empujes superiores a los considerados en el disefio.

6.1.4 Base del muro
La base del muro deberd desplantarse cuando mencs a8 1 m

bajo la superficie del terreno enfrente del muro v abajo de la
zona de cambios volumétricos estacionales. La estabjlidad

contra deslizamiento deberd 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 deberd pilotear el muro o profundizar o
amplier la base del mismo.

La capacidad de carga en la base del muro se podrd revisar
por los métodos indicados en las presentes Normas para
cimentaciones superficiales.

6.2 Estados limite de servicio

Cuando el suelo de cimentrcidn sea compresible, deberd
calcularse ¢l asentamiento v estimarse la inclinacién de los
muros por deformaciones instantdneas y diferidas del suelo.
Se recurrirh 8 los métodos aplicables & cimentaciones
superficiales,

7. PROCEDIMIENTO CONSTRUCTIVO

Como parie del estudio de mechnica de.suelos, deberd
definirse un procedimiento  comstructivo de las
cimentaciones, excavaciones y muros de contencién que
asegure el cumplimiento de las hipétesis de disefio y
garantice la integridad de los elementos de cimentacién y la
seguridad durante y después de la construccién. Dicho

procedimiento deberd ser tal que se eviten dafios a las 7

estructuras e instalaciones vecinas y a los servicios piblicor ™
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por vibraciones o desplazamiento vertical y horizontal del
suelo.

Cualquier cambio significativo que se pretenda introducir en
el procedimiento de construccién especificado en el estudio
geotécnico deberd analizarse con base en la informacion
contenida en dicho estudio o en un estudio complementaric
si éste resulta necesario.

7.1 Procedimiento constructivo de cimentaciones
7.1.1 Cimentaciones someras

El desplante de la cimentacién se hard a la profundidad
seflalada en el estudio de mecanica de suelos. Sin embargo,
debera tenerse en cuenta cualquier discrepancia entre ias
caracteristicas del suelo encontradas a esta profundidad y las
consideradas en el proyecto, para que, de ser necesarig, sc
hagan los ajustes correspondientes. Se tomarin todas las
medidas necesarias para evitar que en la superficie de apoyo
de la cimentacion se presente alteracidn del suelo durante la
construccién por saturacién o remoldeo. Las superficies de
desplante estardn libres de cuerpos extrafies o sueltos.

En el caso de clementos de cimentacion de concreto
reforzado se aplicardn procedimicntos de construccion que
garanticen el recubrimiento requerido para proteger el acero
de refuerzo. Se tomarin las medidas necesarias para evitar
que el propio suclo o cualquier liquido o gas contenido en €1
puedan atacar el concreto o el acero. Asimismo, durante el
colado se evitard que ¢l concreto se mezcle o contamine con
particulas de suclo o con agua freitica, que pucdan afectar
sus caracteristicas de resistencia o durabilidad. Se prestard
especial atencion a la proteccion de los pilotes en la pane
oriente de la zona 1II del Distrito Federal donde el subsucle
presenta una alta salinidad.

7.1.2 Cimentaciones con pilotes o pilas

La colocacién de pilotes y pilas s¢ ajustard al proyecto
correspendiente,  verificendo que la  profundidad de
desplante, el numero y ¢! espaciamiento de estos etementos
correspondan a lo sefialado en los planos estructurales. Los
procedimientos para la instalacidn de pilotes y pilas deberdn
garantizar la integnidad de estos elementos y que no se¢
ocasione dafios a las estructuras e instalaciones vecinas por
vibraciones o desplazamiento venical y horizontal del suelo.
Cada pilote, sus tramos y las juntas eptre estos, &n su caso,
deberin disefiarse y realizarse de modo tal que resistan las
fuerzas de compresion y tensién y los momentos
flex:tonantes que resulten del anélisis.

Los pilotes de pequefio didmetro deberin revisarse por
pandeo verificando que la fuerza axial a la que se
encontrardn sometidos, con su respectivo factor de carga, no

rebasara la fuerza critica P, definida por:

NmE]l 4K 2
P=FR[ I+ DLJ (7.1)

¢ 41 Nin?
donde

es ¢l coeficiente de reaccidn horizontal del sueio;

es el didmetro del pilote;

K

D

E  es el médulo de elasticidad del pilote;
I escl momento de inercia del pilote;
N

es el nimeroe entero determinado por tanteo que genere
el menor valor de P;

L eslalongitud del pilote; y
Fr setomart igual a 0.35.

7.1.2.1 Pilas o pilotes colados en el lugar

Para este tipo de cimentaciones profundas, e} estudio de
mecénica de suelos debers definir si la perforacion previa
serd estsble en forma namural o si por el contrario se
requerird estabilizarla con lodo comiin o bentonitico o con
ademe. Antes del colado, se procederd a la inspeccién
directa o indirecta del fondo de la perforacién para verificar
que las caracteristicas del estrato de apoyo son satisfactorias
y que todos los azolves han sido removidos. El colado se
realizard por procedimientos que eviten la segregacion del
concreto vy la contaminacion del mismo con el lodo
estabilizador de le perforacién o con derrumbes de las
paredes de la excavacion. Se lievard un registro de la
localizacidn de los pilotes o pilas, las dimensiones relevantes
de las perforaciones, las fechas de perforacion y de colado,
la profundidad y los espesorcs de los estratos v las
caracteristicas del material de apoyo.

Cuando 1a construccitén de una cimentacion requiera del uso
de lodo bentonitico, el constructor no podrd verterlo en el
drenaje urbano, por lo que deberd destinar un drea para
recolectar dicho lodo después de usarlo y transportario s
algun tiradero &x profeso. :

Cuando se usen pilas con ampliacién de base (campana), la
perforacién de la misma se hard verticalmente en los
primeros 20 cm para después formar con la horizontal un
#ngulo de 60 grados: el peralte de la campana serd por lo
menos de 50 cm. No deben construirse campanas bajo agua,
ya que los- sistemas empleados para esta operaciéon no
garantizan la colocacién de concreto sano en esta zona que
es donde se desarrollara la capecidad de carga.

Otros aspectos & los que deberd prestarse atencién son el
método y equipo para la eliminacidn de azolves, ls duracién
del colado, asi como el recubrimiento y la separacién



24 PROPUESTA DE NORMAS TECNICAS COMPLEMENTARIAS PARA DISERO Y CONSTRUCCION DE CIMENTACIONES

ABRIL 2001

minims del acero de refuerzo con relacion al tamafio del
agregado.

Para desplantar la cimentacion sobre el concreto sano de la
pila, se deberd dejar en la parte superior una longitud extra
de concreto, equivalente al 90 por ciento del didmetro de la
misma; este concreto, que acarrea las impurezas durante el
proceso de colado, podra ser removido con equipo
neumnétice hasta 20 cm arriba de la cota de desplante de la
cimentacion; estos ultimos 20 ¢m se deberdn quitar en forma
manual procurando que la heamienta de atague no
produzca fisuras en el concreto que recibiré la cimentacién.

En el caso de pilas coladas en seco, la longirud adicionsl
podrd ser de 50 por ciento del diametro de las mismas,
evitando remover ¢l concreto de esta parte en estado fresco
con el propdsito de que el “sangrado™ del concreto se
efectile en dicha zona. Esta parte sc demolerd siguicndo los
lineamientos indicados en el punto anterior.

En cualquier tipo de pila, seréd necesario construir un brocal
antes de iniciar la perforacidn a fin de preservar la seguridad
del personal y la calidad de la pila por construir.

No deberdn construirse pilas de menos de 60 cm de didmetro
hasta 20 m de profundidad, ni menos de B0 cm hasta 30 m,
ni de menos de 100 cm hasta profundidades mayores. No
deberan construirse pilas con didmetro mayor de 120 cm sin
ademe o con ademe a base de lodos 2 menos que ¢l estudio
del subsuelo muestre que la perforacién s estable.

Respecto & la localizacién de las pilas se aceptard una
tolerancia del 4 por ciento de su didmetro. La tolerancia en
la verticalidad de una pila serd de 2 por ciento de su longitud
hasta 25 m de profundidad y de 3 por ciento para mayor
profundidad.

7.1.2.2 Pilotes hincados a percusion

Se preferird la manufactura en fébrica de tramos de pilotes a
fin de controlar mejor sus caracteristicas mecénicas y
geométricas y su curado. En pilotes de concreto reforzado,
sc prestard especial atencién a los traslapes en el acero de
refuerzo longitudinal.

Cada pilote debera tener marcas que indiquen los puntos de
iza)e, para poder levantarios de las mesas de colado,
transpontarlos e zarios, '

El estudio de mecénica de suelo deberd definir si se requiere
perforacién previa pars facilitar la hinca o para minimizar el
desplazamiento de los suelos biandos. Se indicara en tal caso
el didmewre de la perforacién y su profundided, y si es
necesaria la estabilizacién con Jodo comin o bentonitico. En
pilotes de friccion Ia perforacién previa para facilitar la
hinca o pars minimizar ¢l desplazamiento de los suclos

e

blandos no deberd ser mayor que el 75 por ciento del
didmetro o lado det pilote. Si con ta] didmetro méximo de la
perforacién no se logra hacer pasar el pilote a través de
capas duras intercaladas, exclusivamente estas deberin
rimarse con herramientas especiales 8 un didmetro igual o
ligeramente mayor que ¢l del pilote.

Antes de proceder al hincado, se verificars la verticalided de
los tramos de pilotes y, en su caso, la de las perforaciones
previas. La desviacién de la vertical del pilote no deberd ser
mayor de 3/100 de su longitud para pilotes con capacidad de
cargs por punta ni de 6/100 en los otros casos.

E! equipo de hincado se especificard con base en dos
condiciones: que su energia no sea menor de 0.3 kg-m
(3 N-m) por cada kilogramo de masa del pilote y que ¢l peso
del martillo golpeador no sea menor que 30 por ciento del
peso del pilote, Ademds, sc especificarin el tipo y espesor
de los materiales de amortiguamiento de la cabeza y del
seguidor. El equipo de hincado podrd también definirse a
parntir de un andlisis dingémico basado en la ecuacién de
onda.

La posicién final de la cabeza de los pilotes no deberd diferir
respecto & la de proyecto en mis de 20 cm ni de la cuana
parte del ancho del elemento estructural que se apoye en
clia.

Al hincar cada pilote se llevard un registro de su ubicacion,
su longitud y dimensiones transversales, la fecha de
colocacién, ¢l nivel del terreno antes de l2 hinca y ¢l nivel de
la cabeza inmediatamente después de la hinca. Ademds se
incluird el tipo de material empleado para la proteccién de la
cabeza del pilote, el peso del martinete y su altura de caida,
la energia de hincado por golpe, ¢l nimero de golpes por
metro de penetracién a ravés de los estratos superiores al de
apoyo y ¢! nimero de golpes por cada 10 cm de penetracién
en el estrato de apoyo, asi como el nimero de golpes y a
penetracidn en la dltima fraccién de decimetro penetrada.

En el caso de pilotes hincados & través de un manto
compresible hasta un estrato resistente, se verificard para
cada pilote mediante nivelaciones si se ha presentado
emersidn por la hinca de los pilotes adyacentes y, en caso
afirmativo, los pilotes afectados se volveran a hincar hasta la
elevacién especificada. '

Los métodos usados para hincar los pilotes deberén ser tales
que no mermen la capacidad estructural de éstos. Si un
pilote de punte se rompe o dafia estructuralmente durante su
hincado, o si por excesiva resistencia & la penetracion, queda
a una profundidad menor que la especificads y en elia no s¢
pueda garentizar la capacidad de carga requerida, se extracrd
la parte superior del mismo, de modo gue la distancia entre
¢l nivel de desplante de la subestructura y el nivel superior
del pilote abandonado ses por lo menos de 3 m. En tal caso,
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se revisaré el disefio de Ia subestructura y se instalardn
pilotes sustitutos,

Si es un pilote de friccién ¢l que se rechace por dafios
estructurales durante su hincado, se deberd extraer
totalmente y rellenar ¢l hueco formado con otro pilote de
mayor dimension o bien con un material cuya resistencia y
compresibilidad sea del mismo orden de magnitud que las
de! suelo que reemplaza; en este caso, también deberdn
revisarse el disefio de la subestructura v el comportamiento
del sistema de cimentacién.

7.1.2.3 Pruebas de carga en pilotes o pilas

En caso de realizarse pruebas de carga, se llevard registro
por lo menos de los datos siguientes:

a) Condiciones del subsuelo en el lugar de 1a prucba;

b} Dcscn'pcié;a del pilote o pila y datos obtenidos durante ia
instalacion;

¢} Descripcién del sistema de carga y del métedo de
prucba; '

d) Tabla de cargas y deformaciones durantc ias etapas dec
carga y descarga del pilote o pila;

¢) Representacidon grifica de la curva asentamientos—tiempo
para cada incremento de carga; y

f) Observaciones ¢ incidentes durante la instalacidn del
pilote o pila y la prucba.

7.2 Excavaciones
7.2.1 Consideraciones generales

Cuando las separaciones con las colindancias lo permitan,
las excavaciones podréan delimitarse con taludes perimetrales
cuya pendiente se evaluard a partir de un endlisis de
estabilidad de acuerdo con el Capitulo 5.

Si por el contrano, exisien resiricciones de espacio y no son
aceptables taludes verticales debido a las caracteristicas del
subsuelo, se recurrird & un sistema de soporte a base de
ademes, tablaestacas o muros coledos en el lugar
apuntalados o retenidos con anclas, En todos los casps
deberd lograrse un controt adecuado de! flujo de agua en el
subsuele y seguirse una secuela de excavacidn que minimice
los movimientos de las construcciones vecinas y servicios
publicos.

7.2.2. Control del flujo de agua
Cuando la construccién de la cimentacidn lo requiera, se

controlard el flujo del agua en el subsuelo del predio
mediante bombeo, tomando precauciones para limitar los

efectos indeseables del mismo en el propio predio y en los
colindantes.

Se escogerd el sistema de bombeo mas adecuado de acuerdo
con el tipo de suelo. El gasto y el abatimiento provocado por
¢l bombeo se calculardn mediante la teoria del flujo de agua
transitorio en el suelo. E! diseflo del sistema de bombeo
incluird la seleccién del numero, ubicacién, didmetro y
profundidad de los pozos; del tipo, difmetro y ranurade de
los ademes, y de!l espesor y composicion granulométrica del
filtro. Asimismo, se especificard-la capacidad minima de las
bombas y la posicion del nivel dindmico en los pozos en ias
diversas etapas de |a excavacion.

En el caso de materiales compresibles, se tomaré en cuenta
la sobrecarga inducida en el terreno por las fuerzas de
filtracién y se calcularan los asentamientos correspondientes.
Si los asentamientos calculados resultan excesivos, se
recurrird 8 procedimientos alternos que minimicen el
abatimiento  piczométrico. Deberd  considerarse la
conveniencia de reinycctar el agua bombeada en la periferia
de la excavacion.

Cualquiera que sea ¢l tipo de instalacion de bombeo que se
elija, su capacidad garantizard la extraccitn de un gasto por
io menos 1.5 veces superior al estimado. Ademss, deberd
ascgurarse ¢! funcionamiento ininterrumpido de todo el
sistema. )

En suelos dc muy baja permeabilidad, como las arcillas
lacustres de las zonas II y III, el nivel piezométrico tiende a
sbatirse espontineamente al tiempo que se realiza la
excavacion, por lo que no es necesario realizar bombeo
previo, salvo para evitar presioncs excesivas en estratos
permeables intercalados. En este caso, més que abatir el
nivel fredtico, el bombeo tendré como objetivo:

a) Dar a las fuerzas de filtracién una direccién favorable a
la estabilidad de la excavacioén;

b) Preservar el estado de esfuerzos del suelo; ¢

¢) Interceptar las filtraciones provenientes de lentes
permeables.

En todos los casos serd necesario un sistema de bombeo
superficial que desaloje el agua de uno o varios circamos en
los que se recolecten los escurrimientos de agua. El agua
bombeada arrojada al sistema de drenaje piblico deberd
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
excavacion y los daflos a construcciones vecinas, se podrin
usar tablaestaces hincadas en la periferin de la excavacion o
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*. muros calados in situ o prefabricados. Las tablaestacas o-

. muros deberén prolongarss hasta una profundidad suficiente
'.-pars interceptar el flujo“debido a oy principales estratos
pueden dificultar s realizacién de la

.. sostengan estos elementos ge hard por los métodos indicados
- en el-Capitulo 5, El sistema de apuntalamiento podré

también ser & basc de anclas horizontales o muros

perpendiculares colados en el lugar o prefabricados,

7.2.4 Secuencia de excavacién

El procedimiento de excavacion deberd asegurar que no se
rebasen los estados limie de servicio (movimientos
verticales y horizontales inmediatos y diferidos por descarga
en el area de excavacion y en la zona circundante),

De ser necesario, la excavacién se realizard por ectapas,
segiin un programa que S¢ incluird en la memoria de disefio,
sefialando ademds las precauciones que deban tomarse para
que no resulten afectadas fas construcciones de los predios
vecinos o los servicios publices; estas precauciones se
constgnaran debidamente en ios planos.

Al efectuar la excavacién por .etapas, para jimitar las

expansiones del fondo a valores compatibles con el |

componiamiento de la propia estructura o de edificios ¢
instalaciones colindantes, se¢ adoptard una secuencia
simétrica. Se restnngird la excavacion a zanjas de pequeilas
dimensiones en planta en las que se construird y jastrard la
cimentacion antes de excavar otras éreas.

Para reducir la magnitud de las expansiones instantineas
serd accptable, asimismo, recumrir a pilotes de friccidn
hincados previamente a la excavacién y capaces de sbsorber
los esfuerzos de tension inducidos por el terreno.

7.2.5 Proteccion de taludes permanentes

En el disefio de los sistemas de proteccion de taludes
naturales o cores artificiales permanentes, s¢ tomard en
cuenta que las deformaciones del suelo protegido deben ser
compatibles con las de! sistema de proteccién empleado. Se
tomard asimismo en cuenta el efecto del peso del sisterna de
proteccién sobre la estabilidad general o local del talud
durante y después de la construccién. Por otra parte, los
sistemnas de proteccion deberdn incluir elementos que
garanticen un drenaje adecuado y cviten el desarrollo de
presiones hidrostdticas que puedan comprometer la
estabilidad del sistema de proteccion y del propio talud.

En caso de usar anclas para le estabilizacién de! talud deberd
demostrarse que éstas no afectardn la estabilidad ni
inducirdn deformnaciones significativas en las construcciones
vecinas y/o en los servicios piblicos. El sistema estructural
del ancla decberd analizarse con ¢l objetivo de ascgurar su

‘uncionamiento como elemento de anclaje. El andlisis de ia

anclas deberf  considerar Ia posibilidad de falia por
resistencia de] ¢elemento tensor, de ls adherencia clemento
tensor—lechada, de 1a adherencia lechada-terreno y de ia
capacidad de carge del terrenc en el brocal del ancla. La
instalacién de anclas deberd realizarse con un control de
calidad estricto que incluys un nimero suficients de pruchas
de las mismas, de acuerdo con las pricticas aceptadas al
respecto. Por otra parte, sc¢ tomarin las precauciones
necesarias para proteger las anclas contra corrosién, con
base en pruebas que permitan evaluar la agresividad del
terreno, principalmente en cuanto a resistividad eléctrica,
pH, cantided de sulfuros, sulfatos y cloruros. Se prestard
particular atencién a la proteccion de los elementos que no
se encuentran dentro del barreno y en especial en la zona del
brocal (placas de apoyo, cufias, tucrcas, zona terminal del
elemento tensor, etc.)

8. OBSERVACION DEL COMPORTAMIENTO DE
LA CIMENTACION

En las edificaciones del Grupo A y subgrupo Bl & que se
refiere ¢l Articulo 148 del Reglamento, deberdn hacerse
niveiaciones durante la construcciébn y hasta que los
movimientos diferidos se estabilicen, e fin de observar el
comportamiento de las excavaciones y cimentaciones ™
prevenir dafios a la propia construccién, 8 las construcciont
vecinas y & los servicios publicos. Serd obligacion del
propietario o poseedor de la edificacion, proporcionar capia
de ios resultados de estas mediciones, asi como de los
planos, memorias de cdiculo y otros documentos sobre el
disefio de la cimentacidn a la Administracién cuando ésta lo
solicite y a los disefiadores de inmucbles que se construyan
cn predios contiguos,

En las edificaciones con peso unitario medio mayor de
5 vm* (50 kPa} o que requieran excavacién de més de
2.5 m de profundidad, y en las que especifique Ia
Administracién, serd obligatorio realizer nivelaciones
despucs de la construccién, cada mes durante los primeros
meses y cada seis meses durante un periodo minime de cinco
aflos para verificar ¢l comportamiento previsto de las
cimentaciones y sus alrededores. Posteriormente a este
periodo, serd obligacion realizar las mediciones que sefials
el Articulo 185 de} Reglamento, por 1o menes cada cinco
afios o cada vez que se detecte algin cambio en el
comportamiento de la cimentacidn, en particular a raiz de un
sismo.

9. CIMENTACIONES ABANDONADAS
Al demoler cdificios dafisdos por sismo o cuya vida 1til

haya concluido, s¢ tomardn las precauciones necesarias par
que los elementos de cimentacién dejados en el suelo 1
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causen daflos a las construcciones vecinas, a los servicios
publicos o 2 las edificaciones que se construirén en el futuro
en el mismo predio. Se tomard en cuenta que la presencia de
una cimentacién abandonada en un subsuele sometido &
consoiidacion regional tiende a generar una emersion
aparente del terreno muy prolongada en el tiempo, similar 2
la inducida por cimentaciones sobre—compensadas, que
puede causar deformaciones inaceptables en la periferia de
la misma. Deberd demostrarse, & satisfaccién de la
Administracion que las precauciones tomadas garantizan que
estos elementos de cimentacién no tendrin efectos
indeseables. En caso contrario, deberd procederse 2 su
extraccion y a la resurucidn de condiciones analogas a las
del suelo natural.

10. CIMENTACIONES SOBRE RELLENOS
CONTROLADOS

En ningin caso serd aceptable cimentar sobre rellenos
naturales ¢ artificiales que no hayan sido colocados en
condiciones controladas o estabiltzados.

Serd aceptable cimentar sobre terraplencs de suclos no
organicos compactados, siempre que estos hayen sido
construidos por capas de espesor no mayor de 30 cm, con
control del contenido de agua y del peso volumétrico seco
en las condiciones marcadas por el estudio de mecénica de
suelos.

La construccion de terraplenes con suelos estabilizados con
cemento u otro cementante deberd basarse en pruebas
mechnicas y de intemperizacién realizadas en el laboratonio.
Estas pruebas deberin permuur definir los porcentajes de
cementante requeridos asi como las condiciones de
colocacidn y compactacién. Las caracteristicas de los
materiales colocados en ls obra deberdn ser verificadas por
muestreo y/o prucbas de campo en el sitio. Las propiedades
da! matenial estabilizado deberdn ser suficientes pam
garantizar la estabilidad del terraplén y de las cimentaciones
que descansen sobre €l a corto y 8 largo plazo, aun bajo el
efecto de infiltraciones de agua y de otros agentes de
intempenzacion. '

Al cimentar sobre rellenos controlados, deberan revisarse los
estados limites de servicio y de falla de la cimentacion del
terraplén, del terraplén mismo y de la propia cimentacion,
con base en los cntenos definidos en las presentes Normas,

11. RECIMENTACIONES

La recimentacién de una estructura, en su estado acrual o
con vista a una amphiacién o remodelacién de la misma, serd

obligatoria cuando existan evidencias observacionales o
analiticas que indiquen que la cimentscién en su estado
actual o futuro no cumple con las presentes normas, La
recimentacién podrd ser exigida por la Administracién en el
caso de construcciones que hayan sido dictaminadas como
inseguras y riesgosas para las construcciones vecinas y/o los
servicios piblicos.

Los trabajos de recimentacién deberén basarse en un estudio
estructural y de mecénica de suelos formal que garantice la
adecuacién de la estructuracién y de la nueve cimentacion.
Los ¢lementos de cimentacion agregados a los existentes
deberin ser precargados para asegurar su trabzjo conjunto
con ¢l resto de la cimentacion.

Los trabzjos de recimentacion deberan realizarse por etapas
de 1l forma que, en cualquier instante de la construccién y
posteriormente a ella, no se ponga enpeligro la seguridad ni
se¢ causen defios en ls propia construccién, en las
construcciones adyacentes y/o en los servicios pitblicos.

12. MEMORIA DE DISENO

Todo estudic de mechnica de suelos ¢ ingenieria de
cimentaciones debers incluir una memoria de disefio
detallada con la informacién suficiente para que pueda ser
ficiimente revisada. La memoria de disefio incluird una
descripcidn detallada de las caracteristicas del subsuelo, la
justificacién del tipo de cimentacidn o recimentacién
proyectedo y de los procedimientos de construccién
especificados, asi como una exposicidn de los métodos de
anilisis usados y los resultados de las verificaciones
realizadas de acuerdo con las presentes Normas en cuanto a
estados limites de falla y de servicio. También incluird una
descripeitn clars del comportamiento previsto para cada uno
de los estados limite indicados en las presentes Normas. Se
anexardn los resultados de las exploraciones, sondeos,
prucbas de laboratorio y de campo y otras determinaciones y
andlisis, las magnitudes de las acciones considerndas en el
disefio, los cdiculos realizados, asi como la interaccibn
considersda durante y después de la construccién con las
cimentaciones de los inmuebtes colindantes y Ia distancia, en
su caso, dejada entre estas cimentaciones y la que se
proyecta.

En el caso de edificios cimentados en terreno con problemas
cspeciales, y en particular los que se localicen en terrenos
agrictados, sobre taludes o donde existan relienos o entiguas
minas subterrdneas, se¢ agregard 8 la memoria una
descripcién de estas condiciones y se indicar como dstas se
tomaron en cuenta en el disefio de la cimentacidn,
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IIT.3 Losas de Cimentacion

III.3.1. Descripcion conceptual de losas

Una losa de cimentacion es una placa gque cubre la totalidad de la
planta de la superestructura, por lo menos, y que transmite el peso
total de ellas al subsuelo de apoyo. Se opta por su empleo cuando la
magnitud de las cargas de 1la estructura y las caracteristicas
mecanicas del subsuelo son tales, gue las 2zapatas requeridas
ocuparian algo mas de la mitad del area de la proyeccién en planta

del edificio.

Comunmente las losas son de concreto reforzado y se rigidizan con
contratrabes para reducir asentamientos diferenciales y ©para

transferir la reaccidn sobre la losa.

ITI.3.2. Ejemplo numéricc en el casc dc losas

Se requiere verificar la seguridad de la cimentacidén del edificio
descrito en el ejemplo II.2a.3 gque consta de una planta baja y dos

niveles.

En las Figuras III.3.2a-g se muestra un perfil estratigrafico y las
curvas de compresibilidad representacivas del subsuelo del predio
gue corresponde, de acuerdo a lo indicado en las N.T.C.D.C.C. a la
Zona III. ' '

El diseno estructural propone que el peralte de las contratrabes mas
el espesor de la losa sea de 1.0 m; por otro lado la estratigrafia
del subsuelo muestra gque existe un relleno natural con un espesor de

0.80 m continuando con un estrato de arcilla, por lo gue el nivel de



'desplante de la cimentacién se fijara en 1.0 m de profundidad (Art.
128 R.C.D.F.). Esta condicion favorece al comportamiento. de 1la
cimentacicén, ya que una parte de las cargas de la superestructura se
compensaran con el peso del materiale excavado; NAF se localiza a

1.5 m de profundidad.

Adicionalmente se tiene la siguiente informacion por nivel:

Carga muerta = 0.8 t/m2

Carga muerta cimentacion = 0.75 t/m2
Carga viva instantanea = 0.18 t/m°
Carga viva media = 0.10 t/m2
Carga viva maxima = 0.25 t/m

SOLUCION

ESTADCS LIMITE DE FALLA

Los estados limites de +{falla se analizan para las combinaciones
sehaladas en el inciso 3.1 de las N.T.C.D.C.C.

PRIMER TIPO DE COMBINACION

Se consideran acciones permanentes (carga muerta y carga viva
maxima). El factor de carga es de 1.4 (Art. 194 R.C.D.F.) y el de

resistencia 0.7 (inciso 3.2, N.T.C.D.C.C.).

De acuerdo al inciso 3.3.1 N.T.C.D.C.C., para cimentaciones

desplantadas en suelos cohesivos, se debe cumplir:

zQ FC/A < Cu N¢ Fr + P (1)



Debido a la simetria de cargas no se consideran excentricidades, por

lo que:
¥TQ = [(0.8 + 0.25) 3 + 0.75]144 = 561.6 t
D =1m
T
3
m = 1.2 t/m
Pv = 1.2 t/m°
2
Cu = 2.0 t/m
Nec = 5.87

con estos datos la desigualdad 1 es:

por lo que se cumple satisfactoriamente.

SEGUNDO TIFPO.DE COMBINACION

Se consideran acciones permanentes mas acclones variables con
intensidad instantdnea y acciones accidentales (en este ejemplo el

sismo). E1 factor de carga es de 1.1 y el de resistencia 0.7.

Los momentos de volteo se obtuvieron a partir del analisis

estrctural, obtenieéndose las siguientes excentricidades:

e =1.0m Y e = 0.30m
x Y

y las dimensiones reducidas son:

B’ = 6 m
L’ = 17.4 m
AY = 104.4 m°



ademas:

cu = 2.0 t/m°
Nc = 5.8
Pv = 1.2 t/m’

con estas condiciones la desigualdad resulta:
5.6 <« 9,32

con lo que se verifica que bajo esta condicidn, la cimentacidn esta

~lejos de un estade limite de falla.

ESTADOS LIMITE DE SERVICIO :

Se revisan los estados limite de servicio para las combinaciones
senaladas en el inciso 3 de las N.T.C.D.C.C. en todas .las acciones
el factor de carga es unitario (inciso 3.2 N.T.C.D.C.C.). Con el
primer tipo de combinacidén se estimaron las deformaciones

transitorias y permanentes del suelo de carga accidental.

PRIMER TIPO DE COMBINACION

Se consideran acciones permanentes mas variables con intensidad

media para estimar los asentamientos a largo plazo. Por lo tanto:
g = (0.8 + 0.1)3 + 0.75 - 1.2 = 2.25 t/m°

se wutilizaron 1las curvas de compresibilidad obtenidas en el
laboratorio (Fig. II1.3.2.b~g). Para la evaluacidén de 1la
distribucion de los incrementos de esfuerzo en los puntos de interés
gue se presentan en la Fig. III.3.2.h (A, By C), se uso la solucidén
‘de Boussinesq. El diagrama de presiones totales, efectivas y neutras

se presentan en la Fig. III1.3.2.i. .



El cdlculo de asentamientos diferidos se realizd con un programa de
computadora gue aplica la expresidén 6 de las N.T.C.D.C.C., gque toma
en cuenta una cimentacién flexible y considerando la estratigrafia
mostrada en la Fig. I1II1.3.2.J; en la Tabla I.III.3.2. yven la Fig.
111.3.2.h se presentan los resultadoé. El wvalor del asentamiento
maximo corresponde al centro de la estructura y es de 7.8 cm. La
relacidén maxima entre asentamiento diferencial y clarc es menor de
0.0003; debido a gque una losa de cimentacidén es rigida, se estima
gue el asentamiento sera uniforme, estimandose como el promedio de
los asentamientos en los puntos medio B y C, es decir 6.6 cm todos

estos valores son aceptados por la Tabla II de las N.T.C.D.C.C.

SEGUNDO TIPO DE COMBINACION
Se tomaron acciones permanentes mas acciones variables instantaneas
para calcular deformaciones inmediatas, por 1lo tanto la tcarga

uniformemente repartida es:

g = (0.8 + 0.25)3 + 0.75 - 1.2 = 2.7 t/m°

Los asentamientos instantédneos se evaluaron con la siguiente

expresién2 : —
2
- (1 - v')
<] gB B Iw
8 = desplantamiento vertical en m
q = carga sobre el cimiento t/m2

= ancho del cimiento m

2
Bowles Joseph E. Foundation Analysis and Desing. McGraw-Hill

p. 85



1% = modulo de Pecisson del suelo

E

médulo de elasticidad del suelo

Iw factor de influencia (Tabla II~-III.3.2)

las caracteristicas elasticas se estimaron de las pruebas de

resistencia, de ahi que:

(1 .35 %)

* 1.24

o
]

2.7% B*

-~ 0
500

o
il

0.047 m .

Adicionalmente se revisd el giro producido en la cimentacidén por el
momento sismico, se utilizd el método 1 = K. Los descritos en 1la
ref. 1 de este ejemplo, el cual evalua la rotacion de un cimiento
rigido sujeto 'a un momento, con la siguiente ecuacidén expresada en
radianes:

¢ = ATN Im

BL

de ahi que considerando los parametros anteriormente descritos, se
tiene:

& = ary _539.6 0.75 442

8*324 500

gue resulta:

¢ = 0.0014 rad.

Ambas condiciones cumplen ampliamente con lo indicado en las
N.T.C.D.C.C.
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ASENTAMIENTOS DIFERIDOS

+1{5.4cm)

{3.5¢em)

8.0m

| T

PLANTA DEL EDIFiCIO

Fig.IIT.3.2.h.
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ESTRATIGRAFIA ‘PROF. (m)
RELLENO o6
e NAE
cM
——— 5.0
3P 5.6
CM
80
SP 8.5
CH
1o
CH
— 15.0
CH
19.0
CH
24.0

Flg. TIT.3.2.}



ESTRATO Mpsg:: EEE%?T%% D%EL%&!&NOS INCREMENTC:’/D:” ESFUERZOS
INICIAL

(m) ( t/m?) €, PUNTO A |PUNTO B |PUNTO ¢

1 3.0 1.99 5.70 0.56 1.08 2.15%

IT 6.8 2.68 4.42 0.50 Q.76 1.47
ox 9.75 3.23 6.50 0.43 0.57 o2
I 13.0 3.82 6.60 0.32 0.36 0.56
x 17,0 4.72 4.77 0.28 0.3 0.46
T 21.5 5 60 7.75 0.21 0.23 0.31

‘ DECREMENTC  DE @) DESPLAZAMIENTO
ESTRATO ESPESOR RELACION DE VACIOS (m)

(m) A B c A B c
b4 4.2 0.020 0.03 0.05 0.0125 0.019 0.03!
I 2.4 0,010 0.015 0.03 0.0040 0.006 0.013
bua s 2.6 0.003 0.004 0.005 |0 0010 0.001 0.002
I 4.0 0.010 0.0t 0.012 |0.0050 0.006 0.006
x 4.0 0.010 0.020 0.025 |0.0070 0.014 0.017
'y 4.0 0.010 0.01!] 0.015 0. 0060 0,006 0,009
0.0355 0. 054 0.078

TABLATII.3.2. CALCULO DE ASENTAMIENTOS DIFER!IDOS




GEOMETRIA DEL FACTOR DE
CIMIENTO INFLUENGIA Tw
CIRCULAR 0.79
CUADRADA 0.82°
RECTANGULAR L/8 =15 1.06
L/B=2 l1.20
L/B=35 1.70
L/B=10 2.10
L/Bs*i00 3.40
GEOMETRIA DEL FACTOR DE
CIMIENTO INFLUENGIA Im
CUADRADO 3.70 _
RECTANGULAR L/B=1.5 4.12
L/B=2 4.38
L/B=5 4 .82
L/B8=10 4 .93
L/B=100 5.06

TABLA II*;IH. 3.2 FACTORES DE INFLUENCIA

[P



III1.7 Cimentacion con pilotes de punta

III.7.1. Descripcion conceptual de pilotes de punta

El pilote de punta es un elemento estructural gque se coloca en el
interior del suelo para gue la fuerza que se aplica en la parte

superior se transmita a un estrato resistente en la punta.

En la ciudad de México el suelo tiene una deformacidn vertical gue
ocasiona gque la interaccion entre €1 y el pilote produzca una
friccidén negativa (Art. 225 del R.C.D.F.}, accion qﬁe debera tomarse
en cuenta en la forma gue senala el inciso 3.1 de las N.T.C.D.C.C.,
y Cp la capacidad de pilote por punta, se puede verificar con las
ecuaciones (9) ¢ (10) de las N.T.C.D.C.C.

Cuando el estrato en gque se desplanta el pilote es de espesor
pequeno comparado con el diametro B, (3 ¢ 4 veces mayor el estrato),
el manto subyacente se verificara para la capacidad de carga, con la
ecuacion (9) N.T.C.D.C.C., si el manto es cohesivo; o con la
ecuacion (10) N.T.C.D.C.C. si es de un material fricclonate y con
los parametros del estrato subyacente a fin de obtener la capacidad
de carga de él; en cualguiera de las dos ecuaciones se aumenta el

drea transversal afectada A, en funcion del grueso del estrato.

IIT.7.2. Ejemplo de pilotes de punta

Se proyecta la construccion de un edificio para oficinas:; sétano,
que se utilizara comc estacionamiento, planta baja, 11 niveles vy
azotea, cuyas caracteristicas se muestran en la Fig. III.7.2a vy
ITI.7.2b. Se clasifica en el subgrupoc Bl (Art. 174 II.a, del
R.C.D.F.). S5e propone una cimentacicén con cajon, 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 cajén de desplante va

-3.90 m de profundidad, las contratrabes se 1llevan hasta 1la cota



-7.70 m, los pilotes de seccidn circular, con 50 cm de diametro se
desplantaran a -40.5 m. el nivel de agua superficial se determind a
-2.50 m. '

El proyecto requiere 210 pilotes. Con estas consideraciones se

revisara la seguridad de la estructura.

De acuerdo a la zonificacion mostrada en la Fig. 1 'N.T.C.D.C.C., el
edificio se localiza dentro de la Zona III (Art. 219 del R.C.D.F.},
lo cual se comprobd 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.C.D.F. 1indica que toda estructura y cada una
de sus partes, no deben rebasar ningun estado limite de falla (ELF)
ni ningun 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 verificar la cimentacion con los dos tipos de
combinaciones de carga sefaladas por el mencionado Art. 188, las

cuales para este ejemplo son:

I. Primer tipo de ccmbinacidn: Acclones permanentes mas acciones

variables.

Carga muerta = 0.74 t/mz(valor medio de la carga muerta en
cada nivel) incluyendo el peso de la estructura de 1la
cimentacion gue se esta verificando.

Carga viva media = 0.1 t/m°

Carga total (incluyendo carga viva media) = 0.84 t/m2

Peso unitario medio = 11.38 t/m° (13.55 losas incluyendo
azotea). Para evaluar efectos a largo plazo (Art. 188
R.C.D.F.).

Carga viva maxima = 0.25 t/m?

Carga total (incluyendo carga viva maxima) = 0.99 t/m2



Peso unitario maximo = 13.42 t/m? Para revisién de los
ELF.

Peéo de la estructura primera combinacion, ELF

W = 20.638 t

M;mento estatico alrededor del eje y-y producido por la

*

excentridad de las cargas = 13,002 t-m

II. Segundo tipo de combinacion: Acciones permanentes, mas

acciones variables y acciones accidentales, (en este caso el

sismo) .

Carga muerta = 0.74 t/m2

Carga viva instantanea = 0.18 t/rn2

Carga total (incluyendo carga viva instantdnea = 0.92 t/mﬂ
Peso unitario instantanec = 12.47 t/m2 (13.55 pisos
incluye azotea)

Peso de la estructura para la segunda combinacidn, ELF

Wc2= 13,178 ton
Coeficiente sismico C = 0.4 Art., 206 R.C.D.F.

Factor de comportamiento sismico Q. = 4 Titulo 5
N.T.C.D.C.C.

Momento de voltec alrededor del eje x~X en la base de la
cimentacion. Debe tomarse en cuenta el momento producido
‘por la exentricidad de las cargas estaticas, pero en esta
direcciodn hay simetria en ellas por lo que este momento es

nulo y el valor de él es por sismo:

M = 44,830 t-m

wx



Momento reducido M;x =M 0.8 = 35,864 t-m

Cortante en la base Vx = 1,918 ¢t

Momento de volteo alrededor del eje yy tomando la
excentrici&ad de cargas, due da Mm+v = 13,002 t-m por lo

gqgue M = 57,832 t-m
Yy

Momento reducido M’/ = M + 0.8 M
Yy m+v XX
= 13,002 + 0.8 (44,830)
= 48,866 t-m
40.8 m : .
mayor gue 1,918 ton x —s = 26,085 t-m como pide

el incisoc 8.5 N.T.C.D.S.
Cortante en la base Vy = 1,635 t

El andlisis sismico se hizo utilizando el meétodo estatico 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 cimentacidn se redujo, como indica el inciso
8.5 de las N.T.C.D.S., al multiplicarse por 0.8, ya que z = 0.

El inciso 3.6.1 de las N.T.C.D.C.C. indica se analice (a) un solo
pilote, (b) subgrupos y (c) el conjunto global de pilotes.

Asi se nombrara:

I. ELF (a) el ELF la I combinacidn de cargas paré el caso (a);:

I. ELF (b) para el caso (b} y primera combinacidn de cargas

finalmente;

I. ELF (c) para el conjunto de pilotes. De modo anadlogo se hace

con la segunda combinacion de cargas y el estado limite de la
falla para (a), (b) y (c): II. ELF (a,b y c). Se procede de 'forma
similar para ELS.

La verificacion de la sequridad para ELF sera con:

ZQF_ < R des(7) N.T.C.D.C.C.



donde el primer miembro es la suma de cargas con sus
correspondientes factores de carga Y R, segun indica la secciodn
3.6 de las N.T.C.D.C.C., la suma de las capacidades de carg

individuales de los pilotes, la de grupos o la del conjunto global

de los mismos.

SOLUCION

lLa edificacion se clasifica en el rubro de "CONSTRUCCIONES PESADAS,
EXTENSAS O CON EXCAVACIONES PROFUNDAS" (Tabla I, inciso B de las
N.T.C.D.C.C.), debide a que cumple con:

w > 5 t/m p > 120 m D. > 2.5 m

Cumpliendo lo ordenado por el Art. 220 R.C.D.F. se planted el

siguiente programa de exploracicnes

a) La realizacion de dos sondeos de penetracion estandar
(S.P.E.) y uno nmixto (S.M.) hdsta 18 m bajo la primer
capa resistente. Su localizacion se muestra en la Fig.
I1T.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 én las Figs. III.7.2c, 24 y 2e. En el sondeo

mixto Fig. III.7.2e se extrajo una muestra inalterada, con

tubo shelby dentado operado a rotacion, de la gque se
determind ¢ = 40° en una serie de pruebas triaxiales
consolidadas drenadas con medida de presion de poro,

corroborando el resultado con la estimacion de la friccion

interna con la penetracion estandar.



b) Investigacion del hundimiento regional e instalacicn de
piezdémetros en el predio con antelacion a la construccion.
La localizacidn de ellos se muestra en la Fig. III.7.2a. Y
permitieron conocer las variaciones de presion neutra gue
se utilizan en la obtencion de las presiones efectivas P,
IIT.7.2f. El hundimiento regional se estimd de la referencia
16 de las N.T.C.D.C.C. y resultd en 1988 de 20 cm/anc.
Lo cual ocasionara que la adherencia negativa se presente a

corto plazo.

Al edificio vecino 1la adherencia le ha ocasionado un
incremento de carga gque todavia ha impedido la emersidn, lo
que significa gue las cargas transmitidas por los pilotes
(incluyendo la adherencia negativa) han originado en las

capas subyacentes deformaciones de 20 cm.

En el ejemplo se utilizé un corte estratigrafico
simplificado como lo muestra la Fig. III.7.2g, el cual se
obtuvo de los sondeos SPl, SP2 y SM; en esta fiqura
también se resume la informacidén sobre la cimentacién.

t

c) Inspeccidén del terrenc para determinar; la existencia de
restos arqueologicos, el tipo, estado y comportamiento de
las construcciones vecinas respecto a su estabilidad,
hundimiento, emersion, agrietamientos, desplome Y

antecedentes de construcciones en el predio a fin de
obtener 1la magnitud y duracion de 1las cargas gque ha
sufrido el iote, Fig. III.7.2a.

I.ELF(a). Pilote individual: ELF para primera combinacioén de cargas.

Para hacer la revisidn primeramente se estima la capacidad de carga

por punta del pilote, gue se propone hincar 0.50 cm dentro del manto
resistente.



Los diagramas de presiones verticales .totales, efectivas y neutras

de la Fig. II1I.7.2f muestran los valores:

Presion vertical total = Pv = 55.50 t/rn2

Presion vertical efectiva = Bv = 32.50 t/m°

La presién vertical efectiva se obtuve de 1la distribucidén de
presiones plezométricas que existen en el sitio, las que se
encuentfan abatidas respecto a la hidrostatica 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

caracteristicas:

Resistencia a la ruptura f’c = 300 k/cm

Diametro B = 0.5 m

Area de seccidn transversal Ap x 0.20 ™

Longitud del pilote, contada a partir del desplante de las
contratrabes = 3J2.8 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:

= * N +
c [P, N_F, P A ec(10) N.T.C.D.C.C.

Se tienen dos valores para N; Yy siendo

Le
B

= 1 < 4 tan (45° + ¢/2)



En la ec. 10 de las N.T.C.D.C.C., se utilizara:

N = Nmin + Le (Nmax - Nmin) / [4B tan (45° + ¢/2))
q

Para ¢ = 40°, Nmin = 78 y Nmax = 350, N = 109.7

Sustituyendo los valores anteriores en la ecuacidén (10) N.T.C.D.C.C.

se cobtiene:

(32.5 x 109.7 x .35 + 55) 0.2

0
fl

C = 260.5 ton

Cidlculo de la friccidn negativa (pilote individual)

Primera combinacioén de cargas

I.ELF(a). En el pilote ademas de la capacidad de carga por punta,
se tiene la de fuste, la cual debido al proceso de consolidacion de
la ciudad en el sitio se hace negativa (ver Fig. III.7.3a en
explicaciones adicionales III.7.3) y dado que la deformacién en 1la
zona es de 20 cm/afic 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 tendrda adherencia negativa en todo el pilote.

En esta condicidén en la ZQFc en la desigualdad (7) N.T.C.D.C.C., hay
due agregar la adherencia negativa mencionada en 3.5.1 N.T.C.D.C.C.
Yy aplicarle el factor de carga F = 1.1 que especifica él inciso 3.2
de las N.T.C.D.C.C.



F =A XF
N L .
AL = 51.5nm
F = 16. t/m°. Adherencia media de perfil estratigrafico

1

Sustituyendo valores, se obtiene la adherencia media total:
F = 82. 5 ton

La carga estatica en el primer tipo de combinacién para los 210
pilotes proyectados es de 21,324/210 = 101.5 ton, mds el peso del
pilote 15.% ton, hace 117 ton y el factor de carga dque le
corresponde Fc = 1.4 (Art. 194 R.C.D.F.); por lo gque:

ZQFFC = 3117 x 1.4 + 82.5 % 1.1 = 254.4 ton

y como R = C en los pilotes de punta, la des(7) de las
N.T.C.D.C.C. guedan:

254 < 260.5 y se satisface

Los pilotes del proyecto, ya menciocnados al inicio del ejemplo se
distribuyen separandolos 3  veces el didmetro 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 verificaran las condiciones de los subgrupos y del conjunto
total.

I.ELF(b). Analisis por subgrupos de pilotes

Se ejemplifica el analisis con el grupo de 7 pilotes (Fig. III.7.2h)
que tiene las siguientes caracteristicas:

10.5 m°

3.0m

A
B



Le = 0.5 m
P = 13 m
° 2

A = 420 m

L

Le 0.5

= = . +

= 5 0.17 < 4 tang (45 + ¢/2)
.Estas condiciones sustituidas en la ecuaciédn (10) de las
N.T.C.D.C.C. da Cp = 13.108 ton para 7 pilotes, la capacidad de

punta es mayor que la IQF = (7 x 117)1.4+ 682.2 x 1.1 = 1897 ton,
donde F“ = 682.2 ton para los 7 pilotes, se obtiene mas adelante.
Por lo cual se analizaran las condiciones gue este agrupamiento

produce en la 2a. capa arcillosa.

De los resultados de las pruebas de compresidén triaxial en la

segunda capa compresible se obtuveo una cochesidn de:
c, = 3.23 t/m° y ¢ =0

A la profundidad en que empieza la segunda capa arcillosa 44 m ver

Fig. III.7.2f se tiene una presion vertical total:
: 2
Pv = 61 t/m
utilizando la ecuacidén (9) de las N.T.C.D.C.C.

C = [c, N, F +P1A

donde N. = 7; F = 0.35
[ R

Yy Ap = 33.4 m° dado que se amplia el area afectada por el subgrupo y
gue en este caso.se supone con un angulo de 70° como muestra la Fig.

II1TI.7.21i (lo cual es conservador).



Efectuando operaciones se tiene:

Cp = 2,303 ton

LA FRICCION NEGATIVA EN EL SUGRUPC DE PILOTES

I.ELF(b). En forma analoga a la del pilote individual, se tiene:
F = A * f
N L
donde:
. = 426.4
£ = 1.6 t/m2 sustituyendo
F = 682.2 ton

Para el subgrupo de 7 pilotes se tiene una carga
de 101.5 x 7 = 710.5.

De la des(7) N.T.C.D.C.C.

(Peso propio por pilote) FcJ + F % Fc + (carga
por pilote) F_< Cp

7 (15.5) 1.4 + (682.2) 1.1 + 7 (101.5) 1.4 < C_

1,897 ton < 2;303 ton

cumple el subgrupo de pilotes por capacidad de carga. .

De forma analoga.se verifican los otros grupos.

vertica

vertical



I.ELF{c). Andlisis para el grupo total de pilotes.

El ditimo andlisis ELF para la primera combinacidn se hace con el

grupo total de pilotes.
La planta total es:
B =22.2mx69.3m=1,538.5 m°

utilizando los valores establecidos para el caso de un pilote ¥y @n

la ec. (10) N.T.C.D.C.C., se tiene una capacidad de punta de:

C = ([P. N F +PJ]A = (32.5x 109.7 x .35 + 55] 1,538.5
p v q R v P

2,004,416,t ec. (10) N.T.C.D.C.C.

Dado gque 1la capa de apoyo es muy delgada en comparacidn con las
dimensiones del drea cargada, se verifica lo gue sucederd en la 2a.
capa deformable, utilizando 1la ec. (¢) de las WN.T.C.D.C.C.

suponiendo que el &rea A no se amplia.
p

C =(c N F.+P]A ec.(9) N.T.C.D.C.C.
P u c R v P

sustituyendo los valores ya establecidos para el caso de un pilote,
(]

para el grupo de 7 y con N; = 7 para ¢ = O

0
il

[3.25 (7) (0.35) + 61] 1,538.5
106,064 t

0
M



Se continuia el ejemplo gue se esta desarrollando con este valor de
CP gue es mas pegueno gue el obtenido con la ec.(10) N.T.C.D.C.C. en
la cota 40.5, y si se toma en cuenta que no se ha considerado la
ampliacion del area Ap, de .1a cota 40.5 a 44 m, los resultados son

conservadores al cumplirse las des(7) de las N.T.C.D.C.C.

Friccién negativa para el total de los pilotes.

I.ELF(c).

|

2 (22.2 + 69.3) 32.8 = 6,002 m
f = 1.6 t/m
9,603 ton

it

Considerando 210 pilotes y utilizando des(7) N.T.C.D.C.C. con

Pezo total del edificio 20,638 ton

15.5 ton

Peso propio del pilotes
'FN = 9,603 ton

1.4 (20,638) + (15,5 x 210) 1,4 + {9,603) 1.1 < C
P
45.635 < 106,064 ton

El grupo total de pilotes satisface la desigualdad (7) de las
N.T.C.D.C.C.

IT.ELF(a). Analisis para un pilote.

Segunda combinacién de cargas

la revisioén del Estado Limite de Falla para la segunda combinacién
de cargas, que en este ejemple incluye el efecto sismico, se realizod
primeramente para un pilote.



El peso unitario instantdneo es de 12.88 t/m, y del andlisis sismico

de la estructura se tiene gue los momentos reducidos

tipo de combinacion al principio de este ejemplo) son:

’
XX
’

yy

il

35,864 t-m
48,866 t-m

al utilizar:

M M
yy XX
AQ = " xj + 0.3 - yJ
T Ty,
Como en el ejemplo de pilotes de friccion se obtiene:
o2 2
? X, = 73,390 m
- .2 2
z v, = 9,989 m
48,866 35,864
aQ 73,390 ; v 0.30 5,986 Y,
48,866 35,864
’ - [ r
R A'Q, = 0.3 —3355- ¥ ' 5,589 Y,
para el pilote mas afectado
.xJ = 34.6 m ; yJ = 1l1.1m
AQ =356t '
s)
5870 = 46.8 t

(ver segundo



En la des(7) N.T.C.D.C.C.
o
[ N
donde: ZQFc = Fn (wp ot FN + Qs)
ZQFc = guma de incrementos de carga netos (Q), afectados por el
factor de carga F_
F_ = factor de carga especificade en inciso II Art. 194
R.C.D.F.
W = peso del pilote = 15.5 ton
v, = peso de la estructura II combinacién = 19,178 ton
No = numero de pilotes = 20
F,. = friccidén negativa = 82.4 ton
Q, = incremento de carga debida al sismo. Para el mas cargado
= 46.8 t
CP = capacidad de punta del pilote = 260.5 ton
sustituyendo
ZQFc = 259.7 ton
R = C = 260.5
P
259.7 < 260.5 aceptable -
II.ELF(c).
En el grupo total de pitlotes, si se considera que cada pilote tiene
un incremento de 46.8 ton, lo cual resulta muy conservador, se
ejercerdn por el sismo 110 x 46.8 = 5,148 t y sustituyendo en la
des(7) N.T.C.D.C.C.



1.1 (210pil x 15.5 t/pi + 19,178 t + 9,603 + 5,148t} < C
40,902 t < 117,722 t

El subgrupo (b) analizado anteriormente para la I combinacidn de
cargas también comprueba la des(7) N.T.C.D.C.C., para la II

combinacién.

Comprobacidén respecto al- esfuerzo cortante en la cabeza de los

pilotes.
v 1,918 £ _ :
o — 310 pil 9.13 t/pil
B °
A = area de corte = —— + n X A
c 4 s
si B=0.5m
n =15
A = 2% _.15_
8
sustituyendo
A = 0.255 m° incluyendo el area de acero
v = esfuerzo cortante medio en la cabeza
= 3.6 kg/mz,para un concreto de
£ = 300 kg/cm2 es aceptable '

ESTADO LIMITE DE SERVICIO

Primera combinacién con carga viva
I.ELS {(a y b).

La revision hecha del ELS para la primera combinacién de cargas en
el pilote aislado (a) y en subgrupo (b) de deformaciones menores que



las que se provocan con el grupo (c), por lo cual es el unico gue se

ejemplifica.

I.ELS{c) Para grupo total de pilotes

Primera combinacidn de carga

Los hundimientos de grupos de pilotes de punta, apoyados sobre un
estrato resistente bajo el cual hay suelos compresibles, se puede
estimar considerando la carga de la estructura repartida
uniformemente en el &rea piloteada. Los esfuerzos provocados en el
subsuelo compresible se calculan en este ejemplo; con la teoria de
Boussinesq, podrian calcularse con la solucidn de Frohlich o tomarse
el efecto de losa y las deformaciones con la teoria de Consoclidacion

de Terzaghi.

Para el ejemplo que se estd resclviendo, en la Tabla 4 III.7.2 se
tiene el incremento de esfuerzos en el centro del area cargada bajo
la hipotesis de que la cimentacién es totalmente flexible y se

dibuja la grafica en la Fig. III.7.273.

Tabla 4 IIT.7.2
INCREMENRTO DE ESFUERZO0S EN EL CENTRO DEL AREA CARGADA

z’ X Y m=x/ 2’ n=y/ Z' W bo = W
m m m N t/m°

5 . 34.65 11.1 6.93 2.22 0.243 5.73

8 34.65 11.1 4.33 1.38 0.227 5.36
10.75 34.65 i1.1 3.22 1.03 0.205 4.87
13.25 34.65 11.1 2.61 0.837 0.189 4.46

2’ es la profundidad bajo el estrato a gue se calcula“el esfuerzo



El incremento de carga medio w, se obtuvo como se especifica en 3.4,
N.T.C.D.C.C. carga media 11.38 t/m°; excavacién 3.9 m que sera
utilizada como garage, loe aque da un descarga de 3.9 X
1.4 t/m° = 5.50 t/m y finalmente = 11.38 - 5.48 = 5.9 t/m.

Con los incrementos establecides en la Tabla 4 III.7.2 se formd 1la
Tabla 5 III.7.Z2. Usando las Figs. IIX.7.2k y k'’ para fijar el
decremento de la relacidén de vacios Ae. Finalmente el asentamiento a

largo plazo del punto central de la cimentacion es de AH = 0.43 m.

TABLA 5 III.7.2

_ Ae

Zn Po Pr Ae H LH = 30— H
m m
45.5 3.07 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. 0.17
53.75 3.73 4.17 0.25 2. 0.14

AH = 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 ano, el total; v
se constituye con la deformacion de la la. capa deformable, ver Fig.
ITI:7.29 y la deformacion de 1los estratos mas profundos; si se
estima gque el asentamiento de la 1la. capa donde se encuentran
embebidos los pilotes contribuye con el 75% del total, esta
deformacidén es la que puede hacer salir los pilotes ya gue estos no
se deforman y por consiguiente el enjutamiento que - afecta al
edificio es de 15 cm por lo cual en los cuatro primeros afios no
emergera la estructura.



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 elastico y que se produciria por el aumento

cargas debido al momento de volteo el cual se verifico tomando en
cuenta que el factor de carga se reduce a 1.1, y el gque se produce
por el cambio en los parametros mecanicos del subsuelo, efecto que
se puede cuantificar como en las memorias del VII Congreso Nacional
de Ingenieria Sismica (Ovando, Loza Yy Romo) donde se explica como

pueden estimarse. los movimientos por acciones sismicas.
I11.7.3. Explicaciones adicioconales

Debido a la subsidencia de ias Zonas II y TII 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 €1 varia con
la tendencia a deslizarse del pilote dentro ‘del suelo -la
deformacion gque sufra aguel dentro de éste al cargarse 1la
estructura- y aumenta hasta llegar al maximo que resista el conjunto
pilote-suelo. En el caso de gue el sueloc sea cohesivo-friccionante,
ademas de 1la adherencia se generan fricciones que dependen de

esfuerzo normal originade en la superficie de contacto entre pilote

Yy suelo.

Cuando la adherencia en la interface pilote-suelo es mayor gue la
resistencia al corte dentro del material térreo, 1la capacidad
perimetral de adherencia la da la resistencia al corte de él, ya gue
el pilote se deslizara dentro del estrato arrastrando una delgada
capa. La falla se producira cerca del pilote y no en la superficie
de contacto. Este razonamiento es valido para el caso de

suelcs cohesivos o suelos cohesivos friccionantes.

En la Fig. III.7.3a se ilustran los fendmenos que se provocan en los
pilotes de punta, debido al proceso de consolidacidén que sufre 1la

ciudad de México en la Zonas II y III.



La Fig. III.7.3a(l) muestra la variacién de los desplazamientos
Ap1 que sufre la interface entre pilote y suelo al cargarse aguéel
con XQ, movimientos producidos por la deformacidén del material del
pilote y por la introduccidn de la bunta del mismo en la capa dura
al colocarse la fuerza £Q. El desplazamiento del pilote hacia abajo
hace que en cada cota el suelo tenga un movimiento aparente hacia

arriba respecto al pilote y se considera positivo.

La fuerza al aplicarse serad 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 1la
capacidad de punta gque sea necesaria. Lo anterior se puede expresar

como:

R =C_ + ¢!
P Ft pt

donde:
Rp es la capacidad de carga del pilote

C., ©s la capacidad del pilote por adherencia para el tiempo t

C;_ es la capacidad de 1la punta del pilote necesaria para

equilibrar Rp en el mismo tiempo t

C., se puede obtener con la ecuacién 8 de las N.T.C.D.C.C., si se
toma f como variable que depende del movimiento que en cada nivel
haya tenido el suelo respecto al pilote, movimiento gue dependera de

t.

C;t debera ser menor gue los valores cobtenidos 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.



La Fig. III.7.3a(2) muestra la variacién del asentamiento de cada
nivel del manto deformable en gue estda embebido el pilote debido al
proceso de consolidacidén, para un tiempo t1 postérior al tD en que
se colocd IQ. Este asentamiento hace que el suelo, en cada cota, se
desplace hacia abajo respecto al pilote y es de sentido contrario al
producide al cargarse inicialmente el pilote y aumentara mientras
continte el hundimiento de la ciudad. En la misma Fig. III.7.3a(2)
para el tiempo t1 se han sumado los desplazamientos de} pilcte y del
terreno. La suma a lo alto del pillote produce una regién 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 4&rea lateral, y la fuerza de adherencia
desarrollada en ella se obtiene multiplicandola por la adherencia
unitaria obtenida de la ecuacion constitutiva de la
Fig. III.7.3a(3). Asi se obtiene la distribucidén de adherencia
negativas y positivas a lo alte del pilote y se fija el eje neutro
de él (ver Fig. III.7.3a(4)).

De la figura también se infiere gue la adherencia negativa crece con
el tiempo y si C no es suficiente, la punta se introduce en el
P

estrato resistente y el pilote es de friccion.

Si1 la capa de apoyo de los pillotes es suficientemente resistente y
el manto de suelc donde estan embebidos los pilotes, a nivel de la
punta de ellos se deforma mas que el desplazamiento Ap prepio, h, 1la
profundidad del nivel neutro (NN) llega a hacerse igual a L longitud

del pilote y no hay adherencia positiva.

Para la exploracion del sitio de la obra se optd por el programa
expuesto; el cual rebasa los regquisitos minimos gque se eXigen en el
Cap. 2. Investigacion del Subsuelo de las N.T.C.D.C.C. para la Zona

ITI, debido a la importancia de la obra Y para tener seguridad sobre



la uniformidad de los estratos. La exploracion deberia haberse hecho
aun mas amplia si los resultados obtenidos hubieran mostrado
discordancias importantes entre si, con las caracteristicas de la
regidn o con la experiencia del responsable de la solucidn del

problema planteado.

El pilote precolado se escége por consideraciones de construccidn y
de economia. En la primera interviene 1la maquinaria de que se
disponga, la posibilidad del traslado y aparejos para mover los

tramos en gque deberd dividirse.
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METODO TRIDIMENSIONAL DE INTERACCION ESTATICA SUELO-ESTRUCTURA
THREE DIMENSIONAL METHOD FOR THE ANALYSIS OF STATIC
SOIL STRUCTURE INTERACTION

A. Deméneghi
Profesor, Universidad Nacional Auténoma de México

SINOPSIS Se presenta un procedimiento para el analisis de interaccion estatica suelo-
estructura en tres dimensiones, el cual toma en cuenta toda la estructura y todos los estratos
del subsuelo. Esta técnica permite ademas conocer los elementos mecanicos en cualquier
nudo de la estructura, incluyendo desde luego la estructura de cimentacién. Con el propdsito
de ilustrar el empleo del método, se presenta un ejemplo sencilio de aplicacion resuelto paso a
paso.

-1, INTRODUCCION

Se han desarrollado hasta la fecha técnicas de interaccion estatica suelo-estructura bastante
utiles la mayoria de ellas, sin embargo, muchos de estos métodos estan elaborados para
aplicarse unicamente en dos dimensiones de manera que el analisis de una estructura se
realiza en un plano, |2 cual hace que se pierda la visualizacidn del fenémeno tridimensionat.
Se puede intentar hacer analisis en dos diracciones grtogonales, pero aun asi el procedimiento
es aproximado, y ademas no es posible conocer los elementos mecanicos en ias vigas
intermedias de la estructura de cimentacion. Por lo tanto, es necesario desarrollar
procedimientos que tomen en cuenta el efecto tridimensional en la interaccién suelo-
estructura. »

En este articulo se presenta un meétodo de interaccion tridimensional que toma en cuenta toda
la estructura y todos los estratos del subsuelo.

La técmca de interaccion que se propone (Demenéghi 1983) consiste en considerar las
reacciones de! terreno de cimentacion como cargas sobre la estructura, manejandolas como
incognitas. Después se calculan tos hundimientos del suelo en funcion de las cargas sobre él
{estas cargas son iguales en magnitud y de sentido contrario a las reacciones, por ia tercera
ley de Newton). Finaimente se establece la compatibiiidad de deformaciones entre estructura y
suelo, lo que equivale a igualar 1os desplazamientos entre ambos medios; con esto se resuelve
el problema, ya que se obtienen los hundimientos del sueilo y las reacciones sobre la
estructura. Como previamente se realizo el andlisis estructural, es posible determinar ademas
los giros en los nudos de la estructura. Con estos resultados se pueden caicutar ios elementos
mecanicos en toda la estructura, incluyendo desde luego a la estructura de cimentacion.



2. ANALISIS ESTRUCTURAL.

Para fines de interaccion es conveniente utilizar el método de rigideces del analisis estructural,
en el que la ecuaciéon general de equiiibrio de una estructura esta dada por (Beaufatt et al
1970) . :

8+Ee+_P_E=0' (1)

—

a
O
=
[= %
o

matriz de rigideces de la estructura N
vector de desplazamientos

vector de cargas de empotramiento
vector de cargas concentradas.

oL
wonun

La matnz de rigideces de la estructura se puede obtener mediante la suma de la matrices de
rigidez de todas y cada una de las bamras que forman la estructura. Para ilustrar el
procedimiento de interaccién en tres dimensiones, consideraremos una reticula de barras
honzontales ortogonales entre si, aun cuando esta tecnica se puede hacer extensiva a barras
inclinadas.

Sea un sistema ortogonal X-Y en un plano honzontal. Veamos primeramente la obtencién de la
matriz de rigidez en direccion Y (fig. 1). La convencion de signos utilizada, en una barra
horizontal, es la siguiente: los giros se consideran positivos en sentido antihorano, los
desplazamientos verticales son positivos si van hacia abajo y los desplazamientos horizontales
son positivos si van hacia la izquierda (fig. 1a). Los momentos flexionantes son positivos en
sentido horano, las fuerzas cortantes verticales son positivas hacia arriba y las fuerzas
normales honzontales son positivas si van hacia la derecha (fig. 1b). A continuacién
presentamos |la matriz de ngidez y los vectores de empotramiento para una bama en estas
condiciones (barra m): '
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consideraremos vigas sometidas unicamente a una carga repartida W (fig. 2). Para la
obtencion de los vectores de empotramientoe en la vigas de la estructura de cimentacion,
debido a la reaccion del terreno, suponemos una carga repartida de un extremo hasta la mitad
de una barra y otra carga repartida de {a mitad hasta el otro extremo de la bama (fig. 2). En
estas condiciones, el vector de cargas de empotramiento vale:



R T T
_%2_+(1;2) (192)
S
G G

pr=l ? (4)

(4)
Km_= matriz de rigideces de la barram

e

8y = vector de desplazamiento de la bama m
Pn = vector de cargas de empotramiento de la barra m.

En la direccion X se emplean las mismas ecuaciones 2 a 4,

Como indicamos antes, la matriz de rigideces de toda la estructura es |la suma de las matrices
de ngideces de todas y cada una de ias barras de fa estructura. El vector de cargas de
empotramiento de toda la estructura se obtiene sumando los vectores de cargas de
empotramiento de todas y cada una de las bamas. El vector de cargas concentradas se
determina asignando a cada grado de libertad la carga concentrada que actua sobre el. Con
esto se realiza e! analisis estructural de toda la estructura.

3. HUNDIMIENTOS DEL TERRENO DE CIMENTACION.

En este inciso consideraremos las cargas que transmite la estructura sobre el terreno de

apoyo, las que son iguales en magnitud y de sentido contraric a las reacciones de! suelo sobre

la estructura, por la tercera ley de Newton. Calculemos 1os asentamientos del terreno

en funcién de estas cargas; consideremos una reaccion 1, actuando en una superficie (fig. 3);

la presion vertical vale r, d. / a, , donde d, y a. son la longitud y el area en las que actua la

carga, respectivamente. La deformacion del estrato de espesor H;, debido a ja carga r, vale:
=M Ho.



pero:
o, =1xnd./a,

donde lix es el valor de influencia, el cual esta dado por el esfuerzo normal vertical en el punto
ij, producido por una presion unitaria actuando en el area a, (Zeevaert 1973).

M., es el modulo lineal de deformacién, el cual se define como el cociente de la deformacion

2

unitaria vertical de! estrato, entre el esfuerzo normal vertical que la ocasion.

En consecuencia:

§,=M.H,1,rd,la,

uk

La deformacion del estrato, debida a todas las cargas vale:

n,
§,=M_H> I,rd,/a,
t=1
donde n, es el numero de cargasr, .

Ei asentamiento bajo el punto i vale:

r, n,
5,=Y MHY I,ndla,

=l K=l

(5
donde n, es el numero total de estratos.

En la ec. 5 los hundimientos del terreno quedan en funcion de tas cargas r .

4. COMPATIBILIDAD DE DEFORMACIONES.

En esta etapa se establece ia compatibilida< de deformaciones entre estnuctura y suelo de
cimentacién, 1o que equivale a considerat que tanto los desplazamientos de ia estructura como
de los terrenos son tguales, es decir, que el suelo no se despega de la estructura,
Analiticamente esto se alcanza sustituyendo los valores dados porlaec. 5 enla ec. 1. De esta
manera desaparece como incagnitas los giros en !os nudos y 1as reacciones del terreno. Es
facil ver que el numero de ecuaciones es el mismo que el de incognitas, con lo que se puede
resolver el sistema de ecuaciones y despejar los giros y las reacciones. Empleando {a ec. 5, ya

conocidas las reacciones, se pueden determinar también los hundimientos del terrenc de
apoyo. :



5. ELEMENTOS MECANICOS.

Los elementos mecanicos que aparecen en la bara m valen, para la direcciéon Y :

2
v, (e () (Do, (Do, -( Do, (s,
P12 \192 192 L L/, \L L y

() (2 (o, (s,
4 12 192 192 L L L L

"o wi 13 3 GET 6E] 12E] 12E]
= ‘—z"*(‘ﬁ] Lr. *('33}“- '('F)"r '(—y‘)"« *(—p )5 , *(—p )‘55 ®

. wl (3 13 6EN, [6El 12E] 12E7
V= ‘7*(5)“' *(;z]“r *(?)9’ +(I=“)9« ‘(Ts )5, +(T3 )55 @)

AE AE
Ny =‘Z"5u “Tav (10)
: AE AL
N, =——L—5u +—LT¢5,, (11)
Gl, Gl )
M ==6,-—6, (12)
Gl, Gi,

M'y=-=16, +=L6, (13)



En la direccion X se emplean la mismas expresiones, excepto ia s ecs. 12 y 13, que cambian
a

Gl,

M, =_-L—9, + G]{’ 8, (14)
i
M, =%3‘ - GLT 6, (15)

(Las ecs. 14 y 15 se emplean unicamente para la determinacion de elementos mecanicos en la
barra m, direccion X ).

6. EJEMPLO ILUSTRATIVO.

Presentamos en este inciso un ejemplo muy sencillo resuelto paso a paso, con el propésito de
gue el lector visualice las etapas requeridas para el analisis de interaccion.

Se pide determinar las reacciones y los hundimientos del terreno, para la estructura mostrada
en la fig. 4, cuya cimentacion es a base de una losa comrida. Se piden también los elementos
mecanicos. L.a estratigrafia y propiedades del subsuelo se muestran en la fig. 5. Despreciar
efectos de acortamiento de barras.

a) Anél;sis estructural,
Pnmeramente numeramos las barras y los grados de libertad de 1a estructura, como se indica

en ia fig 6 dada la simetria de la estructura, presentamos a continuacion los de las barras 1, 2,
7y8. ) ‘

A continuacion hallaremos las matrices de rigidez y los vectores de empotramiento de las
barras 1, 2, 7 y 8. Las demas matrices y vectores se obtienen en forma similar. Aplicando la
ec. 2 para delasbarras 1,2, 7y 8.
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Es
il

B10
238253

119126
—-83112
83112
0
0

645
[ 533.86

266.93
-186.23
18623

614
[2382.53

119126
-831.12
83112
0
0

_ 813
53386

266.93
-18623
18623
0
0

.

812
119126
238253
-83112
83112
0

647
119126

238253
-813.12
83112
0
0

619
266.9

533.86
-18623

18623

0
0

b4
—83112
-83112
386.57
-386.57

b4
-18623

-18323
86.62
-86.62

84
-83112
-83112
38657
-38657
0
0

-18623
-186.23
86.62
-86.62

62
83112

83112
-386.57
386.57
0
0

b5
18623
18623
-86.62
86.62

0

0

b4
83112
83112
-386.57
386.57
0
0

s
18623

18623
-86.62
86.62
0
0

811
0

0
0
0
31023
-31023

817
0
0
0
0

6113
-6113

B10
0

0

0

0
31023

042
0
0
0
0

61.13
-6113

-31023

31023 |

-6113
6113 |

016
0

0
0
0

. -31023
-31023 31023 |

B4s
0

0

0

0
-6113

6113 |
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—

>

@

» & DD
w »~ - o

-
~

2 ®
L1

RS

> ®
o

b

>



La matriz de rigideces de toda la estructura es la suma de jas 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 se presenta a continuacion |a matriz de ngidez de ia estructura para los
primeros 5 grados de libertad:

5, 8 8 B4 Ba e
[ 77313 -386.565 0 -386.565 0 ... 18,
386565 859750 -386565 0  —B6619 ... ... 5,
) 0 -386565 77313 0 o ... 5,
=1 386565 o 0 859750 —86.619 ...... 5,
0 86619 0 -86619 346477 ... | 8,

El vector de desplazamientos, para los primeros 5 grados de libertad, vale:

r "
51

1o
H

-

é
é
)
é

§

L

Determinemos a continuacion el vector de cargas de empotramiento. Aplicando 1a ec. 4 para
las bammas 1,2, 7y 8;
GL

[ 1233-1.0593r, —04815r, |10
~1233+0.4815r, +10593r, |12
-172+1747r, +04031r, |1

P = -

- -172+04031r, +1747r, |2
0 i1
0 13

GL= Grados de Libertad.



" 2.465-1.0593r, —0.4815r; 116
22.465+04815r, +1.0593r, (18
~344+1747r, +04031r, |4

5=l 12404031, +1747r, |5
0 17
] 0 19

GL
[ 1233-1.0593r, - 048157, |11
1233 +04815r, +1.0593r, [17
| -172+1747r, +04031r, |1
52| 172408031, +1747r, |4
0 10
i 0 16

GL
[ 2.465-10593r, —04815r, 113
2465+ 048157, +10593r, |19
. -344+1747r, +04031r; |2
5= 1204031, 17475, |5
0 12
0 18

L -

Como ejemplo presentamos a continuacién el vector de cargas de empotramiento de la
estructura para los primeros 5 grados de libertad. '

r -

- 344 +3494r, + 0403 1r, + 04031r, ]
- 688 +04031r, +5241, +04031r, +0.4031r, 2

- 344+ 040317, +3494r, +04031r, 3

=€ — 688 + 0403 1r, +5241r, + 040317, +0.4031r, 4
- 1376+ 04031, + 0403 1r, + 6.988r, + 0403 1r, +04031r, |5

10



GL= Grados de Libertad.
El vector de cargas concentradas, para los primeros S grados de libertad esta dado por:

. GL
[—96]
0
-96

_€ 0
0

LNV, B - N S & R

L - Jd°

Sustituyendo valores en la ec. 1, y tomando en cuenta que, por simetria:

51=53=57=59 52--54: 55=5;

Ty =T3=1r7=0 f2=TsSTs="Tg

B10= 611 = =814 = 015 =022 = 023 = D5 = -B27

0123 = 016 = =020 = O35

se obtiene el siguiente sistema de ecuaciones (que representan el equilibrio de cortantes o de
momentos en el grado de libertad correspondiente):

Grade de Libertad 1:

773146, -773148; - 1662.24 640 + 3.494 1y + 0.8062r; -3.44-96=0 (a)
Grado de Libertad 2

-773.14 &, + B59.767 &, -86.62 85 +1662.24 8y -186.26 03 +0.8062 1y + 5.241 r, +0.4031 15 -
6.88=0 - (b)

Grado de Libertad 5§
-346.48 5; + 346.48 05+ 74492 683+ 16124, + 6988 rs- 13.76=0 (c)

Grado de Libertad 10

-831.12 5, + 831.12 5; + 2692.76 645 - 310.23 6,3 - 1.0593 r, -0.4845 1, +1.233 =0 (d) .
Grado de Libertad 13 ’
-186.23 5, + 186.23 85 - 620.46 819 + 1154.32 6,3 - 1.0593 1,-0.4815 15 + 2.465= 0 (e)

11



b) Analisis de deformaciones del terrenc de cimentacion. Haciendo i = 1 enla ec. 5.

d,
o, = ZMHZIU“Q

=M, H(,4d, L +I 4, LR +1,.d, )
a
n r,
M, H (1,d —+1.d, =+ +],d, )
q g q

Como se indicé en el inciso 3, el valor de la influencia I representa el esfuerzo en el punto i
debido a una presidn unitana colocada en el area K. Calculemos como ejemplo un valor de
infiuencia, digamos el ly4s. En la fig. 7 se muestra la planta del area 5 y del punto 1. Colocamos
una presion unitaria en el area 5 y calculamos el esfuerzo bajo el punto 1, a la mitad del
estrato 1, es decir, a una profundidad de 1.2 m. Aplicando la ecuacion de Boussinesq, se
obtiene en forma simifar. Sustituyendo valores en la ec. (A). '

6.45r 4 6.
5, = 0.0154(2.4)[0.2271 43n_ L 00093755 4 000015282+ 0.000375 845
4.6225 9245 4.6225 9.245
. 6 6
10002088 5% 4 0. 0001625 645 Lo, 0001528 430001625240
18 49 25 9245
+0. oooozsu ]
457 . _
+0.0222(2. 0)[0 1139 43n_ . 0.044078%% Lo 43n,_ | 0.044078%%
9245 9245
0028026 2" 1 0 002633945’ +0.0022836—3"_ 4 0.002638 22"
18.49 9245 46225 9.245
+0.0005157 23" ]
46225
Por simetria: A
M=r3=rr=ry f2=la=Tg=Tg

12



Sustituyendo valores y haciendo operaciones.
8,=0.012733 r, +0.0033854 r, +0.00063012 rs
En forma analoga se obtiene §; y 85

&; = 0.0036877 ry + 0.020326 1, + 0.0021424 v
5s = 0.0028714 r, + 0.010629 r, + 0.025023 r5

c) Compatibilidad de deformaciones.

("

(@
(h)

La compatibilidad de deformaciones entre la estructura y el terreno de cimentacion se logra

resolviendo el sistema de ecuaciones de la (a) a 1a (h); asi:

1 =3.2353 tm r; =1.0817 t/m rs = 1.1488 t/m
010 = 0.003760 0413 = - 0.0007646
&, =0.04558 m &; = 0.03638 m 85 = 0.04953 m

Como ilustracion hallaremos los elementos mecanicos enlas bammas 1y 7.

Barra 1 ‘
Aplicando las ecs. 6a 11, 14y 15,

Myo=-1403tm My =-1.697 t.m
V', = 481 V,=10421¢

M1 =-1.404tm Muia=1404tm
Bama 7

Aplicando las ecs. 6 a 13,

My =-1403tm My =-1.697 tin
Vi = 48t Vi2=10421
My = 1.404tm M'13=-1404tm

13



7. CONCLUSIONES.

Como se puede apreciar en los incisos anteriores, es posibles en forma sencilla llevar a cabo
el analisis de interaccion estafica suelo - estructura en el espacio, sin necesidad de hacer
iteraciones. Ademas, se toma en cuenta la estructura y todos los estratos del subsuelo.

Uno de los aspectos importantes es que para aplicar esta técnica en la practica profesional, es
necesario elaborar programas de computadora, los cuales utilizan grandes cantidades de
memoria, ya que en tres dimensiones el numero de grados de libertad es mucho mayor que el
que se utiliza en el analisis bidimensionales.

REFERENCIAS.

Beaufait, F W, Rowa, W H, Hoadley, P G y Hackett, R M, Computer Methods of Structurat
Analysis, Prentice-Hall, 1970.

Demeéneghi, A, “Interaccion Suelo - Estructura”, Rev. Ingenieria, Vol. LIll, No.4, pp 80 - 90,
Facultad de Ingenieria, UNAM, 1983

Zeevaenrt, L, Foundation Engineering For Difficult Subsonl Condntions Van Nostrand Reinhoid,
1973.

14

Py



Vr = Mb

b) Elementos mecanicos
(baTa sobre nudo)

CONVENCION DE SIGNOS

FIGURA 1

8, 6, N ‘aq

- N N .

N o A
St ‘s. Y

a) Desplazamientos

I Me Ny A Nv
) A ~
] ._/ ,_j M, ._j \ ] " y

Mq

15



w
N
El
m
e
a)Barra m
et
-
2 L2
z FIGURA 2

FiG. 3 Calculo de los hundimientos de! terreno.

16



M. =0.0154 m’ /t 24m Estrato 1

M, = 0.0222 m*/ t | 24m Estrato?2

Fig. 5 Estratigrafia y propiedades (ejemplo).-
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Fig. 7 Determinacion de los valores de influencia
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Fig. 6 Numeracion y grados de libertad.
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Determinar los elementos mecéanicos
en los nudos de 1a estructura,
considerando el efecto de torsién.

61 961
43 m 431 m
/ /
08t/m / /
+
%t= 0.0054 m4 | = 0.0054 m%
1=0.00731 m4 h
=0.00121 m4
43Im i6t/m ____, t=0.00144 m4
{ =0.0054 md
E=474 300 t/m?
G= 1824001t/ m2
r6
08t/m
9.61
9.6t
1 =0.0054 m4
¥,
x]

—s

GEOMETRIA Y SISTEMA DE CARGAS SOBRE LA ESTRUCTURA

- FIGURA 4
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APUNTES DE CIMENTACIONES
INTERACCION SUELO-ESTRUCTURA

NOTA PRELIMINAR

La interaécion suelo-estructura es aquella parte
de la ingenieria que estudia Ilas deformaciones
del terreno de cimentacion cuando éstas se ven
afectadas por la presencia y rigidez de la propia
estructura. La influencia de la estructura puede
ser en condiciones estaticas, fo cual es tratado
por la interaccién estatica suelo-estructura, ©
puede ser en condiciones dinamicas, o cual
cae en el campo de {a interaccién dindmica
suelo-estructura

INTERACCION ESTATICA SUELO-
"ESTRUCTURA

Se conocen como meétodos de interaccion
estatica suelo-estructura aquellos  procedi-
mientos Qque para el calculc de las
deformaciones del terreno de cimentacién
toman en cuenta la ngidez de la estructura.
Todos estos métodos estdn basados en el
pnncipio de que en el contacto cimiento-terreno
los desplazamientos tanto de la subestructura
como los del termeno son iguales, es decir,
existe compatibiidad de deformaciones entre
estructura y suelo.

En terminos generales, el procedimiento de
calculo para la nteraccion suelo-estructura
consiste en tres pasos: {(a) se calculan los
desplazamientos de la subestructura, (b) se
calculan los desplazamientos del terreno de
cimentacién, y (c) se establece ia compatibi-
lidad de deformaciones entre estructura y suelo.

Podemos distinguir dos clases de situaciones
en refacién con la interacciéon: (i) cuando los
cimientos estan suficientemente separados, de
" tal forrma que 1a carga sobre un apoyo no ejerce
influencia sobre los desplazamientos de los

Agustin Demeéneghi Cotina’
Héctor Sanginés Garcia*

apoyos vecinos (este fendémeno se presenta
usualmente en zapatas aisladas), v (ii) cuando
se frata de un cimiento continuo donde el
desplazamiento de un punto de dicho cimiento
esta afectado por la carga repartida en toda la
subestructura (es el caso de zapatas corridas o
losas de cimentacion).

Interaccidn suelo-zapatas aisladas

Definicién de médulo de reaccion

Para llevar a cabo la interaccion suelo-zapatas
aisladas, se hace uso de! concepto de madulo
de reaccion o moduloe de rigidez del terreno de
cimentacién, el cual se presenta en los
siguientes parrafos.

Definamos el module de reaccidn o rigidez

lineal vertical de un cimiento de la siguiente
forma

K, = Q5. | )

donde Q, es la fuerza vertical aplicada al
cimiento y §, es el asentamiento vertical
ocasionado por Q,.

Se define la rigidez lineal horizental de un
cimiento

Kn = Qy/n (2)
donde Q, es la fuerza horizontal aplicada al
cimiento y 5, es el desplazamiento hotizontal
producido por Q.

Se define la rigidez a la rotacién de un cimiento

K. = M/6 (3)

" Profesores del Departamento de Geotecnia. Divisién de Ingenieria Civil, Topografica y Geodésica.

Facultad de Ingenieria. UNAM



donde M es el momento aplicado al cimiento y 6
el angulo —en radianes- producido por dicho
momento.

Analisis de la interaccion suelo-zapatas
aistadas

liustremos la solucién de la interaccion suelo-
zapatas aisladas con el marco de la fig 1
(ejemplo 1) La rigidez vertica! del terreno de
cimentacion vale K, = 2331.96 vm, la ngidez
horizontal K, = 1901.38 t/m y la ngidez a la
rotacion K. = 1102.81 t m/rad.

Utiizaremos el método de rigideces para el
analisis de la estructura {véase el anexo 1), en
el que se debe cumplir

Kg+pPr+pr=0 @
donde

K = matriz de rigidez de la estructura

3 = vector de desplazamientos

P® = vector de cargas de empotramiento
P® = vector de cargas concentradas

La formacion de la matnz K y de los vectores §,
Py P para el marco de I3 fig 1, viene descrito
en el anexo 1, como resultado de esto, en ia fig
2 se exhiben los grados de libertad de |a
estructura. y en las tablas 1, 2 y 3 la matriz de
ngidez K. el vector de cargas de empotramiento
P® y el vector de cargas concentradas P° de
toda la estructura, respectivamente. (En la tabla
1 s6lo incluimos los renglones de &,. &, 6s, &7
&g y 8,,, porque, por simetria &; = 8,, 6, = -5s, 63
= Bs, Oy = 87, 810 = 09, 042 = B11.)

La rigidez del terreno de cimentacidn se puede
incluir en el vector de cargas concentradas P°,
de la sigutente forma- las fuerzas Q,, Q, y M se
pueden obtenercon lasecs 1a 3

Q. =K, &, (5)
Qp = Ka bn (6)
M=K 6 (7)

2

En la fig 3 se muestran las reacciones del.
terrenc en funcion de tas rigideces del rmsmo
de los desplazamientos.

Usando las ecs 5 a 7 calculamos las fuerzas
Q1. Qvz, Qna, Qra. Ms y Me:!

Qs = 2231.96 &, Qyz = 2231.96 5,
Qus = 1901.38 8, Qpy = 1901.38 5,
Ms = 1102.81 85, Mg = 1102.81 85

El vector de cargas concentradas gueda

[~ 2231965, |
2231.96 5,
1901.38 5,
1901.38 5,
1102.81 8 (8)
1102.81 8¢

b
o
"

00000

Reempiazando en la ec 4 los valores de I'
(tabla 1), P° (tabla 2) y P° (ec 8), y resolviendo
el sistema de ecuaciones, obtenemos

5,=0.010291 m, & =0.0055104 m
85 = 0.00049148, 57, =0.013289 m
& = -0.000078886 m, 8,y = -0.0054707

Los elementos mecanicos en las barras de la
estructura se calculan siguiendo el procedi-
miento indicado en el anexo 1. (Lo dejamos
coma ejercicio al lector.)

Las fuerzas en los apoyos se determinan con
lasecs5a7?

Q. = Qyz = 2331,96(0.010291) = 23.998 t
Qs = 1901.38(0.0055104) = 10.477 t

Qm = 1901.38(-0.0055104) = -10.477 t
Ms = 1102.81(0.00049148) = 0.542 tm
Ms = 1102.81(-0.00049148) = -0.542 tm

Resolvamos otro ejemplo, el de la fig 4 (ejemplo
2), despreciando los efectos de acortamiento de
barras. En la fig 5 y en la tabla 4 se exhiben la
numeracion de barras y grados de libertad. Las_;
matrices de rigidez y los vectores de cargas d'



empotramiento se hallan con los valores del
anexo 3 (marcos planos con bamas ortogo-
nales, sin considerar el acortamiento de barras).

Barra 1
Matriz de rigidez
Bs 9 85

129952 1649.76 |423.76 |6s

649 76 1299.52 42376 |0,

42376 42376 | 184.24 |5,

Barra 2
Matriz de ngidez

B¢ By B

129952 |649.76 |423.76 |pg

‘64976 11299582 (42376 (g

423.76 142376 184.24 |3,

0 8
P = 0" Ba
. 0 Ba

Barra 3
Matnz de ngidez

67 Bg 5, 8,

79704 |39852 [-19926 /19826 g,

39852 (79704 {-1982.6 19926 |8

19926 [-19926 16642 | 6642 |8,

19826 19926 ;-664.2 )664.2 |§,

-wlLf2 -4 62
P = -WU2 = | -462
wL?/12 462
w12 462

La matnz de ngidez y el vector de cargas de
empotramiento de toda Ia estructura se exhiben
en las tablas 5 y 6. (En la tabia 5 sdlo incluimos
los renglones de &, &, 6 y 6; porque, por
simetria 86, =04, 64 = =03, 0 = -85, 03 = -B7.)

Eivector s es

[ 6 ]

[—- Qv1‘1.2

(o)
n
"
=
L]

La rngidez del terreno de cimentacién la
incluimos con las ecs 5 a 7 (obtenidas de las
ecs 13 3)

Q. =K & (9)
Qn = Kp 5n (10}
M=K 8 T (11}

En ia fig 6 se .indican las reacciones del suelo
en funcién de las rigideces y los desplaza-
mientos.

Sustituyendo valores

Qu = 2331.96 5, Q,, = 2331.96 5,
Qes = 1901.38 85, Qe = 1901.38 5,
Ms = 1102.81 65, Mg = 1102.81 65

El vector de cargas concentradas queda

[~ 2331.965,-12
2331.965,- 1.2
1801.385, -
1901.38 5,

pPc = 1102.81 8¢

1102.81 64

0

_ 0 _J

Reemplazando en la ec 4



462-12+2331965,=0 {84
184.24 5, + 423760, + 423.76 8, + 1901.38 5320 {8}
423.76 5 + 1299.52 05 + 649 76 6, + 1102.81 8, =0 (8s)
42676 5, + 649.76 05 + 5284.72 6, +4.62=0 {67

Resolviendo el sistema de ecuaciones

8, = 0.0024958 m, &, = 0.00014033 m
85 = 0.00022213, 6, = -0.00081278

Para hallar los elementos mecanicos, se utiliza
el procedimiento indicado en el anexe 1. {Lo
dejamos como ejercicio al lector).

Las fuerzas en ios apoyos se determinan con
lasecs S5a7

Q. = Q.2 = 2331.96(0 0024858 = 5.82 t
Q= 1901 38(0.00014033) = 0.267 t
Qn = 1901.38(-0.00014033) = -0.267 t
Ms; = 1102.81(0.00022213) = 0.245 tm
= 1102.81(-0.00022213) = -0.245tm

Determinacion de los médulos de reaccion del
suelo

La determinacion de las rigideces K,, Kn y K. se
leva a cabo usando su definicion dada por las
ecs 1 a 3. Por ejemplo, el médulo K, se obtiene
aplicando a la zapata una carga vertical Q, y
calculando el asentamiento que produce dicha
carga.

Dado e! caracter no lineal de los suelos, es
necesano que tanto la carga sobre el cimiento,
come sus dimensiones, sean lo mas cercano
posible a sus magnitudes definitivas en la
estructura, pues de otro modo la determinacion
de las ngideces sera solo aproximada

Eemplo

Determinar la ngidez hkneal vertical K, de la
zapata de la fig E-1, utilizando para elio la
formula de Burland y Burbndge. El subsuelo
esta formado por una arena normalmente
cargada, N = 15 golpes.

Solucién

El asentamiento en milimetros de la zapata esta
dado pcr (Burland y Burbndge, 1985);
8=6.B°" 1

le=1.17/N"*

Qs = INCremento neto de presion. en kPa

B = ancho de la cimentacion, en metros

Sustrtuyendo valores .
= 26/1.7(2) = 7.647 tym* = 74.995 kPa A
= 0.0264 A

B =17m

5=2.870mm=0.00287 m
El médulo K, vale (ec 1)
K, = 26/0.00287 = 9059.2 t/m

La teoria de la elasticidad proporciona los
siguientes valores de los modulos de reaccion,
para un cimiento somero de pianta circular

K, = 2ER/(1-v%) (12)
Ke = 32(1-v)GR/(7-8v) (13)
K, = 8GR¥3(1-v) (14)

Estas tormulas se pueden usar en zapatas
rectangulares cuando B < L < 2.5B, mediante
€l siguiente artificio:

Sea A = BL el area del cimiento reétangular.
R= v A (15)

Para calcular K, y K, usamos las ecs 12 y 13"' -
con R obtenida de la ec 15.

Sea | = momento de inercia del cimiento
alrededor del ¢je que se desea calcular K,

R= ‘V 4iin (16)

K. se computa con la ec 14, con R obtenida de
ia ec 16.

Por lo ya sefialado antes, los calculos de los
modulos de reaccion con las ecs 12 a 14 son
stlo aproximados, pues el comportamiento real
de los suelos es no lineal.

Otra forma aproximada de obtener los madulos
de reaccidon es mediante la realizacion de
pruebas de placa (Zeevaert, 1973). Sea k, el
médulo de ngidez unitario, definido como

k, = QJ5A (an
Siendo A = rea del cimiento.

Si ki1 es el modulo de rigidez vertical determi-
nado con una prueba de placa de un pie de ..

b
-



lado, se puede emplear la siguiente foérmula
(Terzaghi, 1955)

K, = kg1 [(B+0.3)/2B] (18)

donde B es e! ancho de la zapata en metros. En
el caso de arcillas

kv = Kgy [{(n+0.5)/1.5n)] (19)
donde n = L/B, siendo L Ia longitud del cmiento.

La tabla 7 contene valores propuestos por
Terzaghi {1955} para k,,. Cabe destacar que las
ecs 18 y 19 se deben usar con precaucion,
pues solo son aproximadamente validas cuando
el suelo es isotrépico hasta una profundidad
bajo el desplante dei cimiento igual al ancho de!
mismeo (Zeevaert, 1973). Por lo mismo, dichas
ecuaciones no son aplicables a suelos estratifi-
cados.

interaccién suelo-cimiento continuo

Sea un cimiento totalmente flexible con carga
uniforme apoyado en un suelo cohesivo
totalmente saturado. E! asentamiento a largo
plazo toma la forma indicada en la fig 7a
{Sowers, 1962); el diagrama de reaccién del
terreno en este caso es igual al de |la carga, es
decir, {a reaccion es uniforme. S dicho cimiento
se apoya sobre un suelo fnccionante, el
asentamiento se distribuye como se indica en la
fig "7b (Sowers, 1962), por ser el cimento
totaimente fiexible, la reaccion del suelo es
también uniforme.

Sea ahora una placa de una rigidez infinita
apoyada en una arcilla totalmente saturada (fig
8a) E! hundimento es uniforme, pero e!
diagrama de reaccion a largo plazo toma la
forma indicada en la fig Ba (Sowers, 1962). Sila
placa se apoya scbre un suelo fnccionante, el
diagrama de reaccidon toma la forma de la fig Bb
{Sowers, 1962).

Vemos entonces que los diagramas ge
asentamientos y de reacciones de! terreno
dependen de ia clase de suelo y de |a ngidez de
la estructura. Un cmiento real puede quedar
entre los dos casos extremos sefialados, pues
su ngidez no necesariamente es nula o infinita.
En los siguientes incisos veremos cémo se
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redliza la interaccion suelo-estructura para
estructuras de cimentacion de ngidez finita.

Interaccion suelo-zapata comda

Consideremos un marco estructural con una
cimentacion a base de una zapata comda (fig
9a), en el cual se trata de obtener los
diagramas de asentamientos y de reacciones
del terreno de cimentacion (fig 9, by ¢).

Comencemos con el diagrama de reacciones.
En el caso general, la forma del diagrama es
diferente de una reaccion uniforme (fig 9b).
Sustituyamos la curva de reacciéon del terreno
por una serie de reacciones uniformes ry, 13, ...,
r, (fig 10a); el andlisis estructural lo llevamos a
cabo utilizando el método de rigideces,
considerando las reacciones r, como incognitas.
A continuaciéon, aplicando la tercera ley de
Newton, aplicamos jas cargas r; sobre el terreno
{fig 10b), y obtenemos los hundimie;ios de éste
en funciéon de jas r, empleando el método de
Chamecki (1956). Ei problema de la interaccidn

. se resuelve estableciendo la compatibilidad de

deformaciones entre estructura y suelo, es
decir, s1 el sueic estd en contacto con Ila
estructura de cimentacion, las deformaciones
de ambos medios deben ser iguales.

a) Andlisis estructural

E! analisis estructural lo realizamos empleando
el método de rigideces. La matriz de rigidez, el
vector de cargas de empotramiento y el vector
de cargas concentradas se obtienen comoc se
indica en el anexo 1.

En una barra de cimentacion (fig 11), el vector
de cargas de empotramiento para el sistema
local vale

B wl12 - (117192) L2r, - (SM92) L%, | 8,

WLI12 + (5/192) LPr, + (111192) P, | &y

Wwl2 + (1332) L1, + (3L, &

wl/2+ (332 Lr + (1332)L 1, By

(P.m.)' = 0 5
0 3

0 0,

4] By’

En el sistema global, dado que a = f = 0, el
vector de cargas de empotramiento gqueda
(anexo 1)



wli12 - (111182) L¥r, - (51192) L%, |6,
wl12 + (5/192) ¥, + (111192) L2 1, | 8
-wli2 + (13/32) L, + (332)L 1, 5

-wWL2 + (3/32) Lt + (13/32) L s, B -

Pt = o] & (2007

0 Oy
0 0,
- 0 —l 8

b) Calculo de deformaciones del suelo

Las cargas que transmite la estructura al
terreno de cimentacién son iguales en magnitud
y de sentido contrario a las reacciones de! suelo
sobre la estructura, por la tercera ley de Newton
{Deméneghi, 1996). Calculemos los asenta-
mientos del terreno en funcion de estas cargas:
consideremos una reaccion r, actuando en la
superficie (fig 12); la presion vertical vale rd,/a,.
donde di y a, son la longitud y el area en las
que actua la carga, respectivamente. La
deformacion del estrato de espesor H,, debida a
la carga r, vale

SI}K = (‘”Eu,) Hl Gk

pero

Oz = loye Nedifay (21)
donde |, es el valor de influencia vertical, el
cual es 1gual al esfuerzo nomai vertical en el
punto J, producido por una presion unitaria
actuando en el area a, (Zeevaert, 1973).

E;, es el mddulo lineal de deformacién, el cual
se define como el cociente del esfuerzo normal
vertical entre la deformacion unitana vertical
que se presenta, en el punto j.

Sustituyendo

Suk = (”lELu) Hj Iz:;k rtdt!an.

La deformacién de! estrato 4, debida a todas las
cargas vale

nr

6ljk = (1 IEH,) Hl l€‘| ]I'ij T.dkfa.,

donde n, = numero total de cargas r,.

6

Si consideramos ademas una deformacion
previa 8, el asentamiento bajo el punto / vale

donde n, = nUmero totai de estratos.

En la ec 22, los hundimientos del terrenc
quedan en funcién de las cargas rc. -

Cabe aclarar que, aunque aparentemente ei
procedimiento es unidimensional, en la practica
se pueden tomar en cuenta, en la estimacion de
E., tanto los incrementos de esfuerzo honzontal
como el efecto de la presion de confinamiento
en la rigidez del suelo, asl como ei hecho de
que la curva esfuerzo-deformaciéon unitaria es
no lineal. En efecto, E,, esta dado por

E = onfEs, (23)

Siendo o, e! esfuerzo normal vertical en el
punto i (a la mitad del estrato j), y e la
deformacion lineal unitaria vertical del estrato j.
£, S€ puede calcular usando una teoria no
lineal o una teoria lineal.

Los esfuerzos nomales vertical y orizontales
se obtienen aplicando la ec 21 para todas las
cargas ry, es decir

nr

cnj = E‘ lzi]k rkdk’ak (24)
L1

Unj = 2:.1 Il:ljl rkdk!ak (25)
nr

Uyu = :{:;1 'Y‘l‘ r.dglak (26)

¢) Compatibilidad de deformaciones

En esta etapa se establece 1a compatibilidad de
deformaciones entre estructura y suelo de
cimentacién, lo que equivale a considerar que
tanto los desplazamentos de I3 estructura
como los del terreno son iguales, es decir, que
el suelo no se despega de la estructura
(Demeéneghi, 1986).

Comportamiento no lineal



llustraremos 1a forma de realizar el analisis de
interaccién no lineal suelo-zapata corrida con el
cimiento de ia fig 13 (ejemplo 3). Para el calculo
de las deformaciones del suelo usar el método
no lineal del anexo 1 del capitulo 2, con las
propiedades indicadas en la tabla 8.

a) Analsis estructural

Ef analisis estructural se lleva a cabo
empleando el método de ngideces, descrito en
el anexo 1. En Ia fig 14 se muestran los grados
de libertad y en la fig 15 el sistema de cargas
sobre la estructura. Las matnces de ngidez se
obtienen con los valores detl anexo 3, dadec que
se trata de barras honzontales. Los vectores de
cargas de empotramiento se calculan con la ec
20

Matriz de rigidez. Barra 1

Bn 35 81 5:
| 72827.375 | 36463688 | -34164.707 | 34184707 | o,
36463.688 | 72027.375 | -34184.707 | 34184 707 | e,
-34184.707 | -341B4.707 | 21365442 [ -21365.442 | 3,
34184 707 | 34184 707 | -21365442 | 21365442 | §, |

Matnz de rigidez. Barra 2

B¢ By & &
72927 375 | 36463.688 | -24184.707 | 34184707 | o,
36463688 | 72927.375 | -34184.707 | 34184 707 | 6,
-34184 707 | -34184.707 | 21365442 | -21365 442 | 5,
34184 707 | 34184707 | -21265442 | 21365442 | 5,

Vector de cargas de empotramiento. Barra 1

.

-
3.15733-0.58667r4-0.26667r; 6a

P.®= | -3.15733+0.26667r,+0.58667r; 0s
-5.92+1 311+0.3r2 54
| -5.892+0.3r1+1.3r 1 &

Vector de cargas de empotramiento. Barra 2
[—3.1 5733-0.58667r-0.26667r; Os
B:"= | -3.15733+0.266671,+0.58667r; Qe
-5.92+1.3r2+0.3r4 62
_-5.92+0.3r2+1 3, &3

—d

La matnz de rigidez de toda la estructura (tabia
9) es la suma de las matnces 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

-592+13n+03r; B
P*= 1184406 +26r1; 52
3.15733-0.58667+,-0.26667r2 Oa,

—— R —

(Solo se muestran los renglones corespon-
dientes a §,, &; y 6, porque, por simetria 5, = §,,
95=-94y95=0).

El vector de cargas concentradas vale

- -
-35 8
-50 &2
Pf=1 -35 - &
0 B4
0 8

- -

La condicibn de equilibno de cargas en los
nudos de la estructura conduce a la siguiente
expresién (anexo 1)

KB+P*+P°=0

Sustituyendo valores

(81): 21365.4426,~21365.44256,-34184.7076,
+13n+03rp,-592-35=0 (27)

(82): 42730.8845,+42730.8845,+68369.4146,
+06n+26rn-1184-50=0 " (28)

(B4): -341B4.7075, +34184.7075,+72927.3750,
-0.58667 r, - 0.26667 rp + 3.15733=0  {29)

b) - Calculo de asentamientos

Hallemos el asentamiento bajo el punto 1 (fig
16a). Haciendo i = 1 en la ec 21

8 =(VE 1) {lz1arydefas +iz412r202/a,+ 2043 Tady/a,)
+{1/Ez12)Hz{l21210104/8, % 1220 2008 H 123 ydyas)
(30)

Los modulos de deformacién Epy ¥ Eyz €5tan
dados por (ec 23)

Ezs1 = Opialegn (31

Ez12 = Gridfernz (32)

Las deformaciones unitarias €;y Y Exqz las

" obtendremos usando el procedimignto no lineal

expuesto en el anexo 1 del cap 2, con las
siguientes expresiones:



+0.00001886487r5(1.61/1.6(2)
0:11=0.24343555r,+0.000871569r,+0.000009432435r, (42) 7,

X

Deformacion por cambio de forma

pa.-z f 2 1
(— I- .
A € {s2)(pe*cCoy)”

e =1-exp{-

Poe 1
+ + ]1}(33)

(s-1) {(Pee * € 62)*"  (8-2)(5-1) Pee™”

Pes = D3Pt * Poo’ (34)
f=1-v[{o+ oy)c,) (35)
c = by + by {0, + g,)/o;] {36)
by=b,=1/3

¥

Deformacion por cambio de volumen

f{Pre*cr)"™ = Pue'™)
Ev=1-exp{- } (3N
Acv paH (1'5)

Pve = bSpl * pvo‘ (38)

Hustremos la aplicacibn del procedimiento
calculando el médulo E;y, Los esfuerzos o,
Gyx11 ¥ Gy11 S€ Obtienen con las ecs 24 a 26.

Sz41°= lz101 Mda/an + laaz r2ta/az + s radafas (39)
Gnt = b fide/as + Loz fd2/az + laa radsfa;  (40)
Oy11 = i 110 /3y + Yoz f20z/ag + LiaTadyfas (41)

Obtengamos como eiemplo los valores de
influencia lzqn, vy € | 1171, Se coloca una
presion unitana q = 1 Ym* en el area a, (fig 16}
y se computan los esfuerzos normmales o, o, ¥
o, debidos 2 esta carga. a la mitad del estrato
1. Obtenemos

Oz = vy = 0.4868711 ¥’
Ox = lyy = 0.227869 Um?
Oy = lys1s = 0.2098534 Ym?

Los demas valores de influencia se determinan
en forma similar En la tabla 10 se presentan
sus magnitudes.

Sustituyendo en la ec 38

0:11=0 4868711r,(1 6)/1 6(2)+0 0017431381,(3.2)/3.2(2)

En forma andloga se obtienen Gyx11 Y Oyt
0,11=0.1139345r,+0_00665339r,+0.00131314ry (43)
0,1=0.10492671,4+0.017307215r2+0.0028 100451, (44)

Para el inicio de los calculos consideramos una
reaccion uniforme
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Iy =r;=1y,=[35(2)+50)/6.4 + 3.7 = 22.45t/m
Reemplazando en las ecs 42 a 44

G111 = 5.4849 Ym?
G1 = 2.7367 tm?
Oy11 = 2.8072 Ym?

A continuacidn calculamos las deformacionés
por cambio de forma y por cambio de volumen.

Cambio de forma (ecs 33 a 36)

Pee = 0.9914 tm?

v = 0.5 (se considera que la deformacién por
cambio de forma ocurre a volumen constante)
f=04946, c = 0.6703

£q = 0.00075907

Cambic de volumen {ecs 37 y 38)

Pee = 1.62 Um?

gov = 0.001028

€211 = Eu + £y = 0.00178703

Sustituyendo valores en la ec 31

E.1n = 5.4849/0.00178703 = 3069.334 tm?

En forma similar se obtiene

.2 = 3293.065 vm? .
Reemplazando en la ec 30, y considerando que
por simetria ry = 13

&, = 0.00013151 ry + 0.0000099976 r; (45)

De manera similar obtenemos

5, = 0.000021166 r, + 0.00027335r,  (46)

c) Compatibilidad de deformaciones

La compatibilidad de deformaciones entre
estructura y suelo equivale a resolver el sistema
formado por las ecuaciones 27, 28, 29, 45y 48, -
Obtenemos -



&, = 0.0044939 m, §,=0.0038785m

8. = 0.00055543
1, =33.289tm, rp = 11.611 t/m

Con los nuevos valores de r, = r, {por simetria)
y I, se repite el proceso hasta gue estos ya no
cambien en dos iteraciones sucesivas. Esto se
logra en la iteracion 6, en la que se obtiene

5, = 0.0046612 m, &, = 00037665 m
8, = 0.00067864
r,=31.534 tm, r; = 13.366 t/m

Comportarmento lineal

En forma aproximada, se puede resolver la
interaccién considerando que la deformacion
bajo el punto i de un estrato de suelo de
espesor H, esta dada por

511 = (HrlEu) [qu - V(G,,} +0yl|)] (47

donde E, es el modulo de deformacion del suelo
y v su relacién de Poisson.

Sustituyendo las ecs 24 a 26 en la ec 47

o

8, = (H/E,) I Uanov{lanct ) } rhly

Sea

II}k = ‘lﬂll—v('ﬂjk.‘-lﬂh) (48)

8|; = (Hr’Eu).E1 ll;k rldllal

Tomando en cuenta todos los estratos de
subsuelo, y una posible deformacion previa 3,
Ia deformacion del punto 1 es

ne
8 = 8y + ,§1(H‘/E").§‘1 Ly Fedw/ax {49)
llustremos el desarrolio del procedimento lineal
con 1a zapata de la fig 17 (ejemplo 4)

El analisis estructural es similar al del ejemplo 3
del método no lineal.

En el suelo, desarrollamos laec 49parai=1:

81 = (HV/En) (linini04fay + liyafz02/8; + |11afada/a,)
+ {H12/Eq2) (hairydyfay + 1y23720,/8; + 11230304/3,)
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En ia tabla 10 se muestran los valores de
influencia para este probilema. Sustituyendo
valores

51 = {0.8/500)[(0.194828/2)r+-(0.02614844/2)r,
-{0.0017407772)r;3] + (1.6)/(560){{0.23528931/2)r,
-(0.00780255/2)r~(0.00481864/2)r4)

Tomando en cuenta Que ry = Iy

& = 0.000483712 r, — 0.00003206525 r, (50}
En forma andloga se obtiens

5, = -0.000031436 r, + 0.00098398 1, (51)

Resglviendo el sistema de ecuaciones 27, 28,
29, 50y 51:

5,=0.014285m, §;=0.013224 m
6, =0.00075212
ry= 30487 Ym, r; = 14,413 Vm

[Nota: Es importante que los modulos de
deformacion E, se determinen considerando el
efecto de la presibn de confinamiento en el

terreno, el hecho de que l@ curva esfuerzo-

deformacidn unitaria de 10s suelos es no lineal,
asi como la posible variacion con el tiempo de
las propiedades mecanicas.) .

Interaccion estructura-suelo plastico
parcialmente saturado

En un suelo plastice parcialmente saturado,
ademas 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 clase de
fendmengo lo constituyen tas arcillas expansivas,
que sufren fuertes cambios volumétricos al
vanar su humedad natural.

Para ilustrar el fendmeno anterior, conside-
remos el cimiento de la fig 18 (ejemplo 5). La
aplicaciénde laec 4

K§+P*+P=0

conduce al siguiente sistema de ecuaciones

(81). 10939.18,~10939.16~21878.120,
+ 16257+ 0.375r,-74-35=0 (52)



(8;): -21878.25,+21878.25,+43756.40,
+0.75r, + 3.25r,-148-50=0 (53)

(64): -21878.25,+21878.26,+58341.99,
-0.91667r, - 0.41667r, + 49333 =0 (54)

Supongamos que con las consideraciones
hechas en los incisos anteriores, se halian las
siguientes deformaciones del suelo en funcion
de las cargas (matriz de flexibihdades del suelo)

&, = 0000817668 r, + 0.0000349723 r, (55)
5, = 0.0000634471 ry + 0.00163405 r; (56)

Resolviendo el sistema de ecuaciones 52 a 56
obtenemos

5, =0.021759 m, 6, = 0.020075 m
64 = 0.0010381
ry=26.129 t/m, r = 11.271 t/m

Supongamos que por un aumento de humedad
en el suelo, en campo libre ia arcilla sufre una
expansibn de 3cmen los puntos 1y 3, yde 5
cm en el'punto 2 (fig 16). Apkicando la ec 48 en
las ecs 55 y 56 obtenemos

8:=-0.03+0.000817668r,+0.0000349723r, (57)
8, =-0.05+0.0000634471r,+0.00163405r, (58)

Resoiviendo el sistema de ecuaciones 52, 53,
54 57y 58

5, =-0.013850 m, 5, =-0.018465 m
0, = 0.0020384
ry=18.835¥m, r, = 18.565 tm

Noétese el cambio notable en las reacciones del
suelo por las expansiones de la arcilla.

Meétodo terativo

La nteraccién suelo-estructura se puede
resolver mediante un meétodo iterativo. Esto
tiene aplicacibn en la practica cuando se
dispone de un paquete o un programa de
computadora gque susttuye al temenu de
cimentacion por “resortes”, que representan el
modulo de reaccion de dicho terrenc Dado que
no se conoce a prion la “constante del resorte”,
pues depende del diagrama de reaccién del
suelo, que es lo que justamente se estad
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buscando, se tiene que recumr a un_
procedimiento iterativo (Chamecki, 1956), qu“=™
consiste en suponer valores iniciales de las
“constantes de los resortes”, y con ellas
computar por una parte las deforrmadiones de 1a
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 r; y se
determinan las deformaciones & con la
matriz de fiexibilidades del suelo (se puede
iniciar con la reaccion uniforme), los
moédulos de reaccidon (o “constantes de los
resortes”) se obtienen

Ka=1d/8, (59)

b} En ja estructura se entra con las K, y se
calculan las deformaciones ; las reacciones
r, por unidad de longitud (en t/m) se
obtienen ’

6= Ko 8/ d, ey & .
donde d, es la longitud en que actuar,.

Con estos valores de r, se entra nuevamente al
suelo (inciso a), y el proceso se repite hasta
que coinciden las deformaciones de estructura
y suelo.

llustremos el proceso anterior con |a 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

K§+P*+pP°=0

Las reacciones del temeno se pueden
incorporar en el vector de cargas concentradas
P° (fig 18b). De esta forma, obtenemos el
siguiente sistema de ecuaciones

(81): (21365.442+K1)51-21365.4425,-34184.70704
-592-35=0 (Ca)

(82): -42730.88451+(42730.884+K.;)57+68369.41464
-1184-50=0 (62)

(6a): -34184.7075, +34184.7075,472027.3756, /<



+3.15733=0 (63)

En el terreno de cimentacién habiamos
obtenido, la siguiente matnz de fiexibilidades
(ecs 50 y 51)

5, = 0.000483712 r, - 0.00003206525 r, (64)
5, = -0.000031436 r, + 0.00098398 r,  (65)

Las iteraciones se realizan de la siguente forma
1ra iteracion

Iniciamos el proceso considerando una reaccién
uniforme ry = r; = 13 = 22.45t/m

Terreno de cimentacion. Aplicando las ecs 64,
65 y 59
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Terreno de cimentacion. Aplicando las ecs 64,
65 y 59

61 K‘ﬂ K¥2

m m tm tm

0.013495 10.014779 | 3433.069 | 3452 402

Estructura. Con los K,, antenores, y aplicando

'las ecs 61, 62, 63 y 60

5y 8o fy r2

m m tm tm

51 SL K\H Kﬂ

m m tm m

0.010139 [0.021385 |3542.592 |3358.425

Estructura Con los K,, anteriores, y apiicando
las ecs 61, 62, 63 y 60

04 & My M2

m m vm tm

0.013285 |0.014729 |29437 15.463

2da iteracion
Terreno de cimentacion. Con los r, anteriores y
aplicando las ecs 64. 65 v 58

51 62 ] Kﬂ TKﬂ

m m tm tm

0.013743 |0.014290 :3427.089 |3462.69%

Estructura. Con los K,, anteriores, y aplicando
las ecs 61, 62. 63 y 60

8 &2 Iy r

m m ¥m t/m

0.013498 10.014775 [28.912 15.988

Jra iteracion
Terreno de cimentacién, Aplicando las ecs 64,
65 v 59

81 52 K«t sz

m m ¥m t/m

0.013473 10014823 13433619 | 3451.506

Estructura Con los K,, anteniores, y aplicando
las ecs 61, 62, 63y 60

8, By r f2

m m m vYm

0.013493 10.014783 |28.956 15.944

4ta iteracién

0.013493 |0.014782 |28.952 1150948

Apreciamos que en la 4ta iteracion las deforma-
ciones de suelo y estructura practicamente
conciden.

Método aproximado para tomar en cuenta la
rigidez angular de las columnas que flegan a
la estructura de cimentacion

Los procedimientos de interaccion vistos en los
INCISOs anteriores permiten tomar en cuenta
todos los pisos de la estructura. Con el
propdsito de presentar ejempios que se puedan
resolver “a mano®, sin el auxilio de .la
computadora, hemos presentado ejemplos muy
sencillos, en los cuales, y solo para fines
didacticos, se considera Unicamente |a
estructura de cimentacion. -

Supongamos que se desea hacer el andlisis

preliminar de una subestructura, sin tomar en
cuenta ios niveles superiores. En este caso, las
columnas transmiten las cargas a la
cimentacién, pero como estan unidas a la
infraestructura, también imponen una condicidn
de continuidad estructural en los nudos
comrespondientes. La presencia de una columna
provoca que en el nudo se presente un
momento flexionante que vale K8, donde K, es
la ngidez a la rotacion de la columna (rigidez
angular} y 6 es el angulo que gira el nudo en
cuestion. Este momento fiexionante se agrega
en el vector de cargas concentradas P. de la ec

K§+P'+p°=0" (ec 4)

llustremos el procedimiento con el ejemplo 4,
considerando que las columnas tienen una
rigidez angular K, = 6215.222 tm/rad. E! vector
Pes .




Grado de libertad
-35
- 50
Pt = -35
6215.2220,
6215.22205
6215.2220;

D B W -

Aplicando la ec 4, el sistema de ecuaciones 27
a 29 queda modificado de la siguiente forma

{8,) 21365.4425,~21365.4425,-34184.7076,
+43rn+03r,-592-35=0 (66)

(5,) -42730.8845,+42730.8845,+68369 4148,
+06r,+261,-1184-50=0 (67)

{0s). -34184 7075.+34184.70752+725827.37504
-0.58667r,—0.26667r,+3.15733+6215.2220. =0 (68)

En el terreno hablamos obtenido (ecs 50 y 51)

& = 0.000483712 r, — 0.00003206525 r, (69)
8, = -0.000031436 r, + 0.00098398 r; {70)

Resolviendo el sistema de ecuaciones 66 a 70

8, =0.014180m, 8;=0.013411m
8. = 0.00057055
rs = 30.303 t/m, r; = 14.587 t/m

Determinacitn de elementos mecanicos

Los elementos mecanicos se obtienen como se
indica en el anexo 1. Las expresiones gue se
emptean son !as siguientes (sistema local fig
20

Barra honzontat

= wlL?r12-1 1:192)&,-(5/1 92)L2r,+(4EIIL)6
+(2EUL)9., -(BENLY)8, +(BEVLYS,  (T1)

Mq --wL2:12+(sr192)|_ r,+(11!192)L2r.+(2EIIL)G
+(4EWL)B-(BEVLYS, +(BEINDS,  (72)

v, = —wu2+(13!32)Lr,+(3!32)Lr,-(6EI/L )8,
-(BEI/L?)8, +(12EML%)5,-(12EUL3)5,  (73)

V= —wU2+(3.’32)Lr,+(13!32)Lr.+(6EIIL 9,
+(BEILYB - 12EWLY5, +(12EILY)5,  (T4)

o 12

{Nota: En las barras de la superestructura tomar .
Tr - f, 0] ( N

Barra vertical

My’ = WL12+(4EI/L)8, +{2EI/L)8y +(6EWLY)5,
-(6EILY5, (75)

M,' = -wLZ12+(2E1/L)8, +(4EI/L)8, +BEUL?)5,
-(BEILY)3, (76)

V., = wl2- (6EIIL )8, -(BEVLYD -(12EMLY)5,,
+(12EL35, 77

Vv, = wLI2+(GEIIL )8, +(BEVL2)0,+(12EWLY3,
“(12E1)8, (78)

Los diagramas de fuerza cortante y de
momento flexionante en una bama de la
cimentacién (fig 20) se obtienen con las
siguientes expresiones

X2 V=NV +(r-w)x {(79)
M =M, —Vex = (- w) x2  (80)
Mma para x = V/Kr-w) {81)

xz2: V=V'"~wx+rl2+5 (x=12) (82)
M=V, -w x2!2 + (r,L/2) {x — L/4) i
+ (ry2) {x - L2)? (83)
Mmer Para x = [V +(r,-r)L2)(r-w) (84)

En las ecs 79 a 84, el cortante es positivo si va
hacia arriba a la izquierda de la barra, mientras
que el momento es positivo si produce
compresion en las fibras supericres de la barra.

Calculemos los elementos mecanicos en los
nudos de la estructura del inciso anterior
(ejemplo 4, fig 17, con K, = 6215.222 tm/rad en
las columnas). Habiamos obtenido

5,=0.014190 m, 5,=0.013411m
€4 = 0.00057055
ry = 30.303 t/m, r, = 14,697 t/m

Aplicando lasecs 71 a 74

'=3.7(3. ) 112-(11/192)(3.2)*(30.303)
-(5f192)(3 2)*(14.597)
+[(4)(1130000)(0.05163)/(3.2)}(0.00057055)
*[{2)(1130000)(0.05163)/(3.2)}(0)
-(6)(1130000)(0.05163)/(3.2)7)(0.01418)+
-(6){1130000)(0.05163)/(3.2)*}(0.013411)
My =-3.534tm ~
Mq' = 7662 tm Y



V=351
Vy =25t

Los diagramas de fuerza cortante y momento
flexionante se hallan con las ecs 79 a 84. Sin
embargo, en la practica conviene modelar la
estructura de cimentacidn con cuatro 0 mas
barras, para obtener mayor precision. En el
siguiente capitulo se presenta un ejemplo de
analisis y disefic de una zapata cormda
empleando ocho barras en la estructura de
cimentacion, en ese eempld se expone 1a
forma de obtener los diagramas de fuerza
cortante y momento flexionante.

Interaccién suelo-losa de cimentacion

Una losa de cimentacion se puede modelar
como una reticula de barras ortogonales entre
si. La solucion es mas precisa a medida que se
incrementa el numero de éstas. Para una
reticula de barras horizontales, se puede
despreciar el acortamiento de barras; ademas «
= 0 La matriz de ngidez y el vector de cargas
de empotramiento: de una barra quedan como
se muestra en el anexo 4 (véase el anexo 1).

llustraremos el analisis de una losa con el
ejemplo de la fig- 21 (Deméneghi, 1996). La
estratigrafia y propiedades se muesiran en |a fig
22. Se desprecian los efectos de acortamiento
de barras. La numeracion de barras y de grados
de libertad se exhiben en ia fig 23. Como
ilustracién presentamos los de las bamas 1y 7,
para el sisterna global:

Barra| 6, | 6 | & by 6, | B

1 B1g B4z &1 o2 844 847

& | 6. | 85 | 67

7 Bip | Big

A continuacien hallaremos las matrices de
rigidez y los vectores de empotramiento de las
barras 1y 7. Utilzando los valores del anexo 4
se obtienen las matrices K, y K;, que se
muestran en l1as tablas y , respectivamente. La
matriz de ngidez de toda la estructura es la
suma de las matrices de ngidez de todas y cada
una de las barras de la estructura (el rango de
cada matnz se toma de 27 por 27) A manera
de ejempio, en |a tabla # se presenta la matriz
de ngidez de la estructura para los pnmeros 5
grades de libertad.

13

Determinemos a continuacion los vectores de
empotramiento de las barras 1 y 7. Aplicando fa
ec 20

- GL
1.233-1.0593r,-0.4815r1, 10
-1.233+0.4815r,+1.0593r, 12

P®=  -1.72+1.747r,+0.4031r; 1
-1.72+0.4031r,+1.7471, 2

0 11
0 S 13
Gl = grado de libertad
GL
0 10
0 16

Pf=  -1.72+1.747r,+0.4031r, 1
-1.72+0.4031r+1.7471, 4
1.233-1.0593r,-0.4815r, 11

-1.233+0 4815r,+1.0593r, 17

Como ejemplo presentamos a cor..nuaciéon el
vector de cargas de empotramiento de la
estructura, para. los primeros 5 grados de
libertad

-3.44+3. 494r+0.403112+0 4031r,
-65.88+0.4031r1+5.241r2+0.4031r5+0.403 115
-3.44+0.4031r2+3.494r,+0 403 1r¢
P* = -6.88+0.4031r,+5.241r+0.403175+0.403 117
-13.76+0.4031r2+0.4031r,+6.988r5+0.4031rg
- +0.40311p

E! vector de cargas concentradas, para los
primeros 5 grados de libertad vale

96 1

0 2

Pt -96 3
0 4

0 5

Sustituyendo valores en la ec 4 y tomando en
cuenta que por simetria

81283= 878y 8y = 8y = bg = by
M=ER=NR=T M2=Ta=Fg=Ty
010=0811 =B =0is=0pn= B =0 -Op
813 = 045 = -Bz0 = <O



se obtiene el siguiente sistema de ecuaciones
(que representa el equilibrio de cortantes o de
momentos en el grado de libertad
correspondiente): .
Grado de libertad 1

773.145, - 773.145; - 1662.248,, + 3.494r,
+0.8062r,-344-86=0 (a)

Grado de hibertad 2
-773.148, + 859.7675; - 86.625s +1662.240 ¢
-186.236:1+0.8062r,+5.24r,+0.403r.-6.88 = 0 (b)

Grado de ibertad 5
-346 485, + 346.4855 + 744.920,, +1.6124r,
+6.988r; -13.76=0 {c)

Grado de libertad 10
-831.128; + 831,128, + 2692.760,, - 310.236,4
-1.0593r, -0 4815r,+1.233 =0 (d)

Grado de libertad 13
-186 235, + 186.2355 - 620 460, + 1154.326,,
-1.0593r; - 0.4815r5+ 2465=0 (e)

Las deformaciones del terreno de cimentacidn
se determinan con el procedimiento indicado en
el inciso de analisis kneal. Presentamos a
continuacion como ejemple ia obtencion de &,

5:=0.0154(2.4)[0.2271(4.31)/4.6225
+(.0092375(6.45r2)/9.245+0 0001528(4.3r4)/4.6225
+0.009375(6.45r,)/9.245+0.002988(8B.6r5)/18.49
+0.0001625(6.45r5)/9.245+0.0001528(4 .3r7)/4.6225
+0.0001625(6 45r4)/9.245+0.00002824(4.319)/4 . 6225)
+0 0222(2.0)[0.1139(4.3r,)/4 6225

+0.04407(5 45r9)/9.245+0 002284(4.3r3)/4.6225

+0 04407(6 45r,)/9 245+0.028026(8.6r5)/18 49
+0.002638(6 45r51/9.245+0.0022836(4.3r,)/4 6225
+0.002638(6 45r,)/9.245+0.0005157(4.3r5)/4.6225)

Aprovechando la simetria de la estructura obte-
nemos (Deméneghi, 1996)

81 = 0.012733r, + 0.0033854r; + 0.00063012r5 (f)
b2 = 0.0036877r, + 0.020326r; + 0.0021424r5  (g)
85 = 0.0028714r, + 0.010629r; + 0.025023rs  (h)

La compatibiidad de deformaciones entre la
estructura y el terreno de cimentacion se logra
reemplazando las ecs f, gy h en fas ecs a, b, C,
d y e, o resoiviendo el sistema de ecuaciones
delaaalah:

[ =3235Ym. r;=1.082tm, rs =1 149 Ym
810 = 0.003760, 8,4 = -0.0007646
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by = 0.04558 m, 5, = 0.03638 m, 85 = 0.04953 m -

Como ilustracién, hallaremos los elementos
mecanicos en las barras 1 y 7 (sistema local),
para lo que se aplican las ecs 71 a 74

Barra 1

Mg =-1.403tm, M, =-1.697 tm
V=48t V. =1.0421

My’ =-1.404 tm, My = 1404 tm

Barra 7

M”' =-1.403 tm, Mﬂ" =.1.687tm
V~|’ = 48 t, V4' =1.0421¢

Mg =1404tm, Mg =-1404tm
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(Acise Acisef3.Isezc24,Isezc3 Isezc3 1 Isezc32,
Iske7 Iske84,Iske85 Manbo8,Iske86,Islcbl)
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TABLA 4

NUMERACION DE BARRAS Y GRADOS DE LIBERTAD (EJEMPLO 2)

Barra 18, T6, 15 |8, 5, |a

grados

1 8 6; B4 B4 33 90

2 B¢ Bs 5, 1% 54 90

3 97 95 ! 51 52 - 0

TABLAS

MATRIZ DE RIGIDEZ DE TODA LA ESTRUCTURA (EJEMPLO 2)
61 52 63 64 85 95 87 BL

664.2 -664.2 0 0 0 0 -1992.6 -1962.6 8,

— — — — - — ~ —~ &
0 0 184.24 0 423.76 0 423.76 0 Y
- — -— — —— —_— J— -— 8‘
0 0 423.76 0 1298.52 0 649.76 0 Bs

-19926 | 1992.6 423.76 0 649.76 0 9269.92 3985.2 1)
—— — a—m — — —— —— — -'ea

TABLAG

VECTOR DE CARGAS DE EMPOTRAMIENTO
DE TODA LA ESTRUCTURA (EJEMPLO 2)

462 5, |
462 5, |
0 B
0 Ba
0 6
0 1 8¢
462 8,
462 B
TABLA 8

- PROPIEDADES DE DEFORMACION. EJEMPLO 3
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Estrato Ag Set Ao Scy v Ko y tm®
1 360 1.69 733 0.705 0.285 0.418 1.8
2 480 1.67 879 0.715 0.295 0.418 1.8
(Acise.Acisef3 Isezc24 Isezc3 Isezc31 Isezc32 Iske7 IskeB)
ANEXO 3
MATRIZ DE RIGIDEZ DE UNA BARRA
MARCO CON BARRAS ORTOGONALES
SIN CONSIDERAR ACORTAMIENTO DE BARRAS
Barras horizontales
6, Bg 8 8
4EI/L 2El/L BENL? BEWL’ 6,
2EI/L P 4EI/L BEI/L® BEIL" By
BEIL J8ELY  Ti2EM° -12EIL° B
BEI/L" | BEI/L |-12EIL° 12EL° By
Barras verticales
BL BL l 6|.: Bv
AEI/L 2EI/L 6EILT BEIL® 8,
2ENL 4EIL BEIL’ BEIL* 8,
BEIL” | 6ENL 12EML° SFET
BEULT  [-BEIL® -12EWL° 12EML° 5,
ANEXO 4
MATRIZ DE RIGIDEZ. BARRA DE UNA RETICULA DE CIMENTACION, a =0
SISTEMA GLOBAL
DIRECCION x,. =0
8, 89 5 5 B, [2Y
4EIL 2ElL SEIIL* BEILT 0 0 8
2EIL AEI/L BENL* BEI/L® 0 0 8¢
BEILT | -6EI/L? 12EL° |-12ELL° 0 0 5,
BEIL” | BEWL -12E1L° | 12EYL° 0 0 B,
0 0 0 10 GiyL -GlyL 8,
0 0 0 |0 -GIyL GlyL N
DIRECCION y, B = 90°
(8o [ER ls, 18, 16, ]
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GiyL -GlyL 0 0 0 0 8,
-Gl/L Gh/L 0 0 0 0 8y
0 0 12E0° -12E1L° 6EIL® 6EVL? 8,
0 0 -12EIC° 12EN0L° BENL? SEIL 3y
0 0 BEIL’ -BEIL® 4ElL 2EV/L By
0 10 BEWL® SEIL? 2EIL 4ENL 8o

VECTOR DE CARGAS DE EMPOTRAMIENTO. BARRA DE CIMENTACION. SISTEMA GLOBAL

‘:';U

(Acise)

[wL¥12 - (11192) L1, - (5/192) L?r, | cos B
[-wL?12 + (5/192) L®r, + (11/192) L® 1. | cos B
[-wLi2 + (13/32) Lt + (3/32) L r; ) cos a
[-wL/2 + (3/32) Lr, + (13/32) L1, ] cos &
[-wL?12 + (11/192) L%, + {(5/192) L1, ] sen P
[wL12 - (5/192) L?r, - (11/192) L? 1, } sen B

1. Nota preliminar

2. Interaccion estatica suelo-estructura
- Zapatas aisladas

Zapatas cormndas y losas
Interaccion estructura-suelo friccionante

Interaccidn estructura-suelo cohesivo totalmente saturado
interaccion estructura-sueio coheswo parciaimente saturado

G
i
&
8,
8.
B

interaccion estructura-suelo cementado parcialmente saturado

3. Interaccién dinamica suelo-estructura
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INTERACCION SUELO-PILOTE
METODO SIMPLIFICADO

Agustin Deméneghi Colina
Hustraremos el método simplificado de interaccion suelo-pilote con el siguiente ejemplo:

Pilote circular de diametro=35cm, L=3 m.
£’ = 250 kg/cm?
E = 158000 kg/cm®
1=73661.76 cm*
Carga en la cabeza del pilote 3.4 t
Rigidez de la subestructura (contratrabes) K. = 702 658.62 t.m/rad.
En el terreno de cimentacién G = 330 tm®
En la punta del pilote K, =8.575 t.nv/rad
Ko = 298.941 t/m

SOLUCION

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 & lo tratado en capitulos anteriores, considerando los tramos del
pilote como vigas continuas.

El vector de cargas concentradas esta dado por

ey

[ 3.4
]
Ka 0
. P*= Kaed
0

K, 65

Considerando dos "estratos verticales”, el primero de espesor 0.25 m y el segundo de espesor
0.30 m, y conun M, = 0.001045 m’t, se obtiene la matriz de flexibilidades del suelo

8, = 0.00056007 r, + 0.00000042478 1+ O 1 (8)
5, = 0.0000004012 r, + 0.0011201 1 + 0.00000004012 r; (b)
&= 0 1) + 0.00000042478 r; + 0.00056007 15 "



Aplicando !a ecuacion general de equilibrio

K8 +P°+P =0
y las ecs (a), (b) y {c), se obtienen los siguientes resultados

8 =-0.0013347m
&2 = 0.0000265%7 m
63 = 0.000033870 m
8, =- 0.0000029552
0s = - 0.00025682
8¢ = 0.00013503
n=-238304 t/m
‘12=0.024577 t/m

13 = 0.060472 t/m

(ISEPILOT)
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INTERACCION SUELO-PILOTE
METODO SIMPLIFICADO

h Agustin Deméneghi Colina
lustraremos el método simplificado de interaccion suelo-pilote con el siguiente ¢jemplo:

Pilote circular de diametro=35cm, L =3 m. . -
f.' = 250 kg/cm?
E = 158000 kg/cm®
1=73661.76 cm*
Cerga en la cabeza del pilote 3.4 t
Rigidez dc la subestructura {contratrabes) Kg = 702 658.62 t.m/rad.
En e! terreno de cimentacion G = 330 t/m’
En la punta del pilote K, =8.575 t.nvrad
" K« =298.941 tm

SOLUCION

En la fig 1 se muestra el sistema de cargas sobre el pilote, y en 1a fig 2 se indican los
desplazamientos que sufre-el pilote.

Le matnz de rigidez del piiote y ¢ vector de cargas de empotramienio sobre et pilote se
obtienen en forma similar a lo tratado en capitulos anteriores, considerando los tramos del
pilote como vigas continuas.

E! vector de cargas concentradas esté dado por

3.4

0

|

pPc= K. 8.

0

K. 6
.

N

Considerando dos "estratos verticales”, ¢l primero de espesor 0.25 m y el segundo de espesor
030 m, y conun M, = 0.001045 m%t, se obtiene la matriz de flexibilidades del suelo

8, = 0.00056007 r, + 0 00000042478 13+ 0 ry (a)
- 8; = 0.0000004012 r; +0.0011201 r; + 0.00000004012 1y (b)
8= 01, +0.00000042478 r, + 0.00056007 r; ©" :
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1. INTRODUCCION

El disefio estructural de cimentaciones profundas esta intimamente ligado con el disefio geotécni-
co de la cimentacion. Si el comportamiento esperado de la cimentacién y superestructura no es
satisfactorio, por mucho cuidado que se haya tenido en el disefio, considerando tédas las posibles
combinaciones de carga a que estard sujeta la estructura durante su vida atil, ‘1a solucion adoptada

no sera adecuada.

Teniendo esto en mente, el ingeniero de cimentaciones podra abordar el disefio de una cimenta-
cion profunda sobre una base racional que tome en cuenta el comportamiento fisico real del sis-

tema suelo-cimentacion-superestructura.

En consecuencia, los puntos que deberan tomarse en cuenta al disefiar una cimentacion son los si-

guientes:

a. Estratigrafia. condiciones hidraulicas y propiedades mecanicas de compresibilidad. resis-
tencia al esfuerzo cortante y permeabilidad, tanto para condiciones estaticas como dinami-
cas.

b Caracteristicas de los edificios o construcciones que rodean al nuevo proyecto

c. Caracteristicas del sitio en estudio desde el punto de vista edlico y/o sismico.

d. Caracteristicas del proyecto, esto es, geometria, cargas y destino de la obra.

Cuanto mejor sea el conocimiento que se tenga de cada uno de los factores anteriores, mayor

control se tendra de cada etapa del disefio, lo que redundara en un mejor comportamiento de la

gstiuctura proyectada.
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2. CIMENTACIONES CON PILOTES DE FRICCION

El uso de pilotes de friccion estd estrechamente vinculado con una cimentacion 100% o parcial-
mente compensada, en sitios donde los depositos superficiales del suelo son de baja resistencia y
alta compresibilidad, tal como sucede en el Valle de México, el que, como se sabe, esta formado
por series de arcillas y limos arcillosos blandos que alcanzan profundidades hasta de 35 o 40 m.
En este tipo de cimentacion los pilotes se utilizan para disminuir el hundimiento de ésta, transfi-
riendo parte de la carga del edificio a estratos mas profundos, los que, debido al fendmeno de en-
durectmiento que exhiben estos materiales, son mas resistentes y menos compresibles. Ver figura

[

En términos generales el disefio de una cimentacion con pilotes de friccion se lieva a cabo me-
diante las siguientes reglas basicas:

a.- La carga total del edificio la toman los pilotes y el suelo al nivel de desplante
del cajon de cimentacion. La relacion de carga entre el pilote y el suelo debera es-
tar entre | y 4, esto es.,

1<Rq<4
donde

Ry~ WdW,

Wy carga que toman los pilotes

W, carga que toma el suelo

W.=W, + Wy carga total del edificio descontando'la subpresion del agua al nivel
de desplante.

Para suelos normalmente consolidados, esto es, para Go= b, el valor de Rq estara
cercano a 4. mientras que para suelos preconsolidados o del tipo preconsolidado.
en donde ob>oo, el valor de Rq puede estar cercano a la unidad. En este caso se
entiende que los pilotes y el suelo toman aproximadamente la misma carga.

b.- Los pilotes de friccion se calculan para que trabajen a su capacidad ultima; esto
significa que estaran penetrando continuamente en la masa del suelo.
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La capacidad Gltima de carga de los pilotes puede estimarse con suficiente preci-
sion por medio de la expresion:

0, =>.(03q,)wAz + a,0,

el primer término del segundo miembro representa la capacidad ultima por friccion
y el segundo término la capacidad por punta del pilote, ademas:

qu. resistencia del suelo en compresion no confinada o compresion simple

e perimetro efectivo donde se desarrolla la friccion = 1 1 (nd,}. d, es el diametro
equivalente del pilote

Az espesor del estrato

a,. area de la seccion transversal del pilote en la punta

O, esfuerzo critico de compresion o carga de preconschdacion

c.- Debido a que los pilotes estan trabajando a su capacidad ultima por friccion. la
estabilidad de la cimentacion se obtiene por contacto entre el cajon de cimentacion
y el suelo. La capacidad de carga al nivel de desplante del cajon puede calcularse,
de acuerdo con Terzaghi, con la siguiente expresion:

5.7¢

a

FS

qa = + C’.mi

donde

q, capacidad admisible de carga, en ton/m’

.. cohesion 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 cimentacién, expansion y hundimientos, se calculan
con base en el cambio de esfuerzos producido por la excavacion al construir la cimenta-
cidn y por el incremento de esfuerzos debido a la friccion positiva. Ver zonas sombreadas

de la figura 1.

El hundimiento maximo por el incremento neto de esfuerzos se obtiene aplicando la expre-

s10n;

d, :me(c, -0, )Az

donde,.
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m,, . modulo de compresibilidad volumétrica unitario del suelo, obtenido de pruebas de
consolidacion en el odometro.

G.. G, - 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 cajon de cimentacion. La fuerza cor-
tante en la base, generada por el sismo, la toma el suelo por medio del cajon de cimentacion y los
pilotes El efecto de la fuerza cortante produce flexion en los pilotes que debe tomarse en cuenta

en el disefio.

La fuerza de sismo que se genera en el centro de masa de un edificio puede estimarse conociendo
la respuesta de aceleracién del centro de masa, es decir:

Vo=t M an

donde:
f, tactor de amplificacion de la aceleracion a,, del suelo al mvel de desplante del edificio

M : masa total del edificio

El valor de a. se asigna de acuerdo con las aceleraciones registradas de sismos anteriores, el fac-
tor de amplificacion f, puede obtenerse conociendo el periodo de vibracion del sistema suelo-
cimentacion-superestructura T, esto es:

T02 = Tnz + T92

donde

T, . periodo fundamental de vibracion de la estructura
Tu . periodo de rotacion de la cimentacion

Con el dato anterior y asignando un factor de amortiguamiento al sistema, se entra al espectro de
respuesta y se obtiene el factor de amplificacion. Luego el momento de volteo sera

O, = Vnhg

En la figura 3 se muestra el espectro envoivente de disefio y el esquema del sistema suelo-
cimentacion-superestructura.

En consecuencia. el disefio estructural de una cimentacion con pilotes de friccion incluye lo si-
guiente,
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1 Calculo de la capacidad de carga Gltima de los pilotes y determinacion del nimero, en funcion
de la relacidn de carga pilote-suelo que se adopte

2 Analisis estatico de interaccion suelo-cajon de cimentacion para determinar la distribucion de
reacclones. —

!

-

3 Analisis sismico para determinar la fuerza cortante en el centro de masa del edificio y el mo-
mento de volteo

4 Analisis sismico de interaccion suelo-cimentacion para determinar la distribucion de reaccio-
nes por sismo en el cajon de cimentacion.

5 Analisis sismico de interaccion pilote-suelo para determinar los elementos mecanicos, fuerza
cortante y momento flexionante, en los pilotes producidos por la accion de la fuerza cortante sis-
mica actuando en la cabeza del pilote.

[.a superposicion de todos los efectos anteriores permite el poder analizar y revisar estructural-
mente la cimentacion, asi como suministrar el acero de refuerzo y su posicion correcta en el cajon
de cimentacion y en los pilotes En la figura 4 se muestra en forma esquematica el efecto de cada
uno de los puntos anteriores.

5 CIMENTACIONES CON PILOTES DE PUNTA
El disefio de una cimentacion con pilotes apoyados de punta difiere del de una cimentacion con
pilotes de friccion en que en este caso los pilotes toman la totalidad de la carga del edificio, inclu-

yendo la cimentacion, descontando tinicamente la subpresion del agua.

Lo anterior representa que el comportamiento de la cimentacion deba estudiarse para considerar
los aspectos siguientes

a. Los pilotes deben ser capaces de tomar la carga del edificio asi como los incrementos de carga
vertical que se generan durante un sismo

b Alargo plazo. durante la vida util del edificio se generan fuerzas de arrastre, como la friccion
negativa, que afectan el disefio de la cimentacion y que deben tomarse en cuenta.

¢ La estabilidad del edificio ante carga lateral la da el cajon de cimentacion. Sin embargo, es ne-
cesario analizar los pilotes ante carga lateral para verificar el disefio por flexion.

En el disefio de cimentaciones con pilotes apoyados de punta se pueden tener varios casos, a sa-
ber:
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I. Pilotes apoyados en un estrato resistente y de baja compresibilidad que se extiende indefini-
damente con la profundidad.

2. Pilotes apoyados en un estrato resistente que sobreyace a depositos compresibles y poco re-
sistentes. Ver figura 5.

En el primer caso, la distribucion de pilotes podra concentrarse bajo cada columna sabiendo que
el hundimiento diferencial entre éstas es despreciable para propositos practicos. Si la zona donde
se ubica el edificio esta sujeta a hundimiento regional, a largo plazo el edificio tendera a emerger
con respecto a la superficie del suelo.

En el segundo caso, en virtud de que los depdsitos compresibles bajo el estrato resistente se con-
solidan. si se concentran los pilotes bajo las columnas es probable que se generen hundimientos
diferenciales, debido a la diferencia de carga que toman los pilotes en cada grupo de columnas. En
este caso lo mejor es distribuir los pilotes bajo la cimentacion en un arreglo uniforme, lo que obh-
ga a utilizar un cajon de cimentacion rigido. Este tipo de solucion es comun en subsuelos como el
del Valle de México, donde, ademas, se tiene el problema de hundimiento regional, por lo que la
cimentacion debera disefiarse para que los hundimientos sean compatibles con dicho hundimiento
regional, evitando el emergimiento y dafios a las instalaciones municipales.

La capacidad de carga de los pilotes puede calcularse con la siguiente expresion propuesta por
Terzaghi y modificada por Zeevaert para tomar en cuenta la compacidad del estrato de apoyo

O, =4, 12§eN, +0,N kD, +0.1)

donde:.
A, " area de |a seccion transversal del pilote en la punta

¢ cohesion del estrato de apoyo

G4 . esfuerzo vertical efectivo al nivel Eie desplante

N.. Ny - factores de capacidad de carga, funcion del angulo de friccion interna del suelo de apoyo
D. compacidad relativa del estrato de apoyo

. Debe notarse que e! esfuerzo vénical efectivo al nivel de desplante depende de la friccion negativa

que se genere en el pilote a lo largo del fuste. hasta el estrato de apoyo, ver figura 5 Esta friccion
puede estimarse con la expresion:

wK d
FN, = ‘_ﬁ"é”_z““‘k
l+——.d "
3a
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En este caso:

w =1.05(nd,)
K¢-—coeﬁmente de friccion que en arcillas y limos arcillosos tiene un valor de 0.33
a: area tributaria del pilote e

Z Ao, Az : area de esfuerzos

De una forma mas precisa, tanto la friccion positiva como la negativa pueden calcularse utilizando
los siguientes algoritmos, cuya base tedrica se da a continuacion’

LES|
e Gor-1__, Al nivel i-1;
—t— [ —_ F.,=(0,-0,)a, (2
Tl S -] mvel -1
i f/ ///{//f/? \ Al nivel 1.
RS P i
al e L —
’1! //’I/Ij///(;,/i i F; = (O', - d()l). a: (b)
J’__ e N LY nivel i o : '
: 1 Por equilibrio plastico.
L iF
H o ’ ) 1 . .
- " F;—F;‘I=_A(JJ+UJ—I)A@'27U::.A::
2
LT ' -
[ 1
| .
L 7 llamando: m, = r, K, se tiene:

Fi—F _y=mi(o;+0;_)-A ©

A partir de esta expresion se pueden estudiar cuatro casos, dependiendo de donde se inicie el cal-
culo de la friccion.

FRICCION NEGATIVA (c; < 0y;)

CASO |

La integracion comienza desde la cabeza del pilote, donde las condiciones de frontera son:

(FN)i-l = 01 Cw-1 = G-y
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los valores desconocidos son: (FN); y o;

sustituyendo los valores correspondientes en la expresion (c):
(@, —0,)a —(FN), =m, (o, +0,,) Az,

resoviendo para si:

6 =at g Mg ____(FN)

| @y +my Az, Ca ay+mi, Az -1 a+m Az,

0 bien,
UI :A: 'O—w ”Bn .o-l-] —C[ '(FN);—I
y p—
(FN), =(c,-0,))-a
CASO 2;

La integracion inicia en la punta del pilote donde se conoce la (FN); y el esfuerzo o, asi como el
esfuerzo g,,, las incognitas son en este caso (FN)..; y Gi.y.

Los algoritmos resultantes quedan en la forma:

o_ =A--o,,+Ba-a -C.-(FN),
)'
(FN)I—I = (UUI-I —O-I'—I).a'_]
en este Caso’
o B=m, A, Cry= 2t
) a. —m Az -

FRICCION POSITIVA (o, > 6.)
CASO 3

La integracion inicia en la cabeza del pilote, donde se conocen {FP).i; Go-1 ¥ G;.1., las incognitas
son' (FP); v o

Los algoritmos resultantes son®
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o-l = Z' .O—or +‘B' .erl +F’ '(Fp)r—l

’ ) (FP), ={(c,-0o,) a
donde: i
y B=m 7 -4
a. -m, - Az a, -
C/—KSO 4

La integracion comienza en la punta del pilote, donde se conocen (FP), ; 6, y ¢, Los valores
desconocidos son: (FP),.1 y Gi.1.

Los algoritmos quedan:

O-"" = AJ—I ‘o-or—l —Bl-l .O—z +(‘a—l : (FN):
(FP)'-‘ =(0,4=04.) a-

en este caso’

A _ [4 ] ’ B v A'

- af—l +mf'A21 (459}
para los cuatro casos
r. =radio efectivo del pilote = 1.05 r, para (FN) 0 1.10 r, para (FP)

—  l+seng,
o= s NemiT 5
o 1 —sen @,

Los elementos mecanicos en el cajon de cimentacion se calculan en forma semejante al de una ci-
mentacion con pilotes de friccion, solo que la reaccion g, bajo el cajon, es nula y las reaccicnes en

los pilotes se obtienen haciendo el analisis de interaccion pilote-suelo bajo el nivel de la punta de
los pilotes.

El efecto de la fuerza cortante sismica se trata igual al caso de pilotes de friccion, pudiendo cam-
biar fas condiciones de frontera en la punta, si los pilotes se empotran en el estrato resistente.
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Inpil Es! largo plazo

UNIVE:'RSIDAD NACIONAL AUTONOMA DE MEXICO
FACULTAD DE INGENIERIA DIVISION DE EDUCACION CONTINUA
DISENO ESTRUCTURAL DE CIMENTACIONES

EJEMPLO DE CALCULO DE CIMENTACION SEMICOMPENSADA CON PILOTES DE FRICCION
CONDICION A LARGO PLAZO

INFORMACION DEL PROBLEMA Esfzo efect al mivel de desplante= 550 tontm2
AREA DE EXCAVACION
ANCHO= 25 m
LARGO= 40 m
DISTRIBUCION DE PILOTE UNIFORME peso total edificio= 1000 _ lonfm2
SEPARACION LADO X 43 mn relacidn de carga pilote suelo= 2 -
SEPARACION LADO Y 34 m carga que toma el suele= 333  ton'm2
NUM TOTAL DE PILOTES 80 carga que toman tos pilotes= 667 tonim2
DIAM DE LOS PILOTES 04 m
LONG DE LOS PRLOTES 25 m CAPACIOAD DE CARGA DE L.OS PILOTES= 85 ton
DESPLANTE DE LACIM , 5 m Numers de pilptes= 78 sean 80 pilctes
AREA DE CONTACTO 100000 m*
Caracterfsticas del subsuelo
Estrato De A c + qu prof espesor ao Iz
] m m Ton/m*2 - onm*2 m m ton/m2 -
000 000 000 -
1 000 500 - - = 500 500 550 1 0000
2 500 750 - - 50 750 250 643 08915
3 750 1000 - - 50 1000 250 780 08642
4 1000 1250 - - 15 1250 250 893 09184
5 1250 1500 - - 75 1500 250 ° 1000 08sa2
6 1500 17 50 - - 00 17 50 250 1050 07891
7 17 50 2000 - - 100 2000 250 1220 07167
8 2000 2300 - - 125 2300 30 1355 06318
] 2200 2550 - - 125 2550 250 15 40 0 5658
10 2550 000 - - 130 3000 450 2035 04823
1" 3000 3320 - - 130 3320 3z 28 20 04010
12 3320 3400 oo 38O - 3400 08d 2900 03871
13 3400 3560 - - - 3560 160 3008 03811
14 3560 37 40 - - - 37 40 180 330 03344
15 3740 43 40 - - - 40 40 300 3260 02952
16 40 40 40 80 - - - 40 80 040 3270 0 2904
17 40 80 46 50 - - - 4B 50 570 3580 02322
18 46 50 4850 - - - 48 50 200 3750 02155
19 4650 - - - - - -
20 - . - - - -
21 - - - - - .
22 - -- - - - -
23 - - - - -- --
24 - - - - - -
25 - - - - - -

Y- .

ton/m2

217
215
209
199
1866
17

137
123
100
oaz
084
078
073
064
063

047

ton/m2

™

333
428
571
684
814
919
10 64
1218
1417
19135
2733
28 18
2930
3057
3196
3207
3530
3703 L.

(0]

I—t—» Eﬂ-ﬂéga;avos ~8—FP —a— Sgbrecarge

500

1000

1500

20 g0

2500

3000

3500

iE

o]

ERE

!

13405104
idet




fripil: Influencias

UNIVERSIDAD NACIONAL AUTONOMA DE MEXICO

FACULTAD DE INGENIERIA DIVISION DE EDUCACION CONTINUA
DISENO ESTRUCTURAL DE CIMENTACIONES

CLALCULO DE INFLUENCIAS CON LA PROFUNDIDAD CHI=

DIMENSIONES DE LA CIMENTACION:

LARGO (2L): 40.00 m AREA= 1000 m?

ANCHO (2B): 2500 m

PROFUNDIDAD DE DESPLANTE= 500 m

COORDENADA X= 0 m Lambda= 40.00

PROF y4 Alpha(0)  Phi(1) Phi(2) I(z)

m m .
0.000 - -
5.000 0.000 - 0.0000 0.0000-  1.0000
7.500 2500 14464 14464  -14484  0.9915
10.000 5000 13258  1.3258  -13258  0.9642
12.500 7500 12120 12120  -1.2120  0.9184
15000 10000  1.1071  1.1071 11071 0.8582
17.500 12500  1.0122  1.0122 10122  0.7891
20.000 15000 09273 09273  -09273  0.7167
23.000 18000  0.8380 08380  -0.8380 06318
25500 20500 07731  0.7731 07731 0.5659
30.000 25000 06747 06747  -06747  0.4623
33200 28200 06169 06169 06168  0.4010
34000  29.000 06037 06037  -06037  0.3871
35600 30600  0.5789 05789  -05788  0.3671
37.400 32400 05530 05530  -05530  0.3344
40.400 35400 05143 05143 °  -05143  0.2952
40800 35800 05095 05095  -0.5095  0.2904
46500 41500  0.4491  0.4491 -0.4491  0.2322
48.500 43500  0.4309 04303  -04309 02155

- #VALOR! #]VALOR! #VALOR! "#]VALOR!" #VALOR!

- #{VALOR! #]VALOR! #{VALOR! #VALOR! #VALOR!

- #VALOR! #[VALOR! #VALOR! #{VALOR! #VALOR!

- #VALOR! #{VALOR! #VALOR! #VALOR! #VALOR!

- #VALOR! #VALOR! #VALOR! #VALOR! #VALOR!

. #VALOR! #VALOR! #VALOR! #VALOR! #VALOR!

m

13/05/04
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mpl Est cono plazo

EJEMPLO DE CALCULQ DE LA CAPACIDAD DE PILOTES PARA RESTRINGIR

LA EXPANSION DEL SUELO
INFORMACION DEL PROBLEMA
AREA DE EXCAVACION
ANCHO=
LARGO=

QISTRIGUCION DE PILOTE UNIFORME

25
40

SEPARACION LADO X 43
SEPARACION LADO Y 34
NUM TOTAL DE PILOTES B0
DIAM DE LOS PILOTES 04
LONG DE LOS PILOTES 25
DESPLANTE DE LA CIM 3
AREA DE CONTACTOC 1,000 00
se analiza el caso de un prlote Interor
area nommal= 14 494
Ke= £ 333 mE
longhud del piote= 2500
Estrato prot drea tribut
L] m m2
[+] Q00
1 500 4000
F4 750 8974
3 10 00 10 700
4 12 50 12 248
] 1500 13 678
] 1750 14 494
? 2000 14 494
& 2300 14 494
9 25 50 14 494
10 AW 00 14 494
1" 320 14 454
12 34 00
13 35 60
14 3740
15 49 40
16 4G 80
17 46 50
18 48 50
3] -
20 -
21 -
22 -
3 -
24 -
25 -

26 -

Esfzo efect al nivel de desplante=

m
m

33

3333

m2
0zi¢m

550

1]

1218
1417
1935
213
2816
29 30
30 57
96
3207
35 30
E g ex]
000
ooo
000
[v]
oo0
000
000
000

10685
1 0568
1 D443
10428
10413
10413
¥ 0500
10413
10770

© 068%
0 0568
00493
00429
00413
00413
G 0500
00413
00170

01191
Q0938
0 0857
00762
00718
oo?18
00724
on7ia
00743

Ton/m2

por el conceplo de fnccwn

Por el concepta 0 3qu

ol

ton/m2

000
457
6855
83e
1w
1z 02
14 53
17 60
2113
2996

PF
ton

Doo
263
203
17 62
281
41 10
56 38
78 37
100 86
15377

14
ton/m2

(Xu]
152
213
279
40
400
484
586
704
698
ooo

AL PR e Y

- e

L

0 3qu
ton/m2

150
150
225
225
k)]
oo
s
375
300
380

APF
ton

518
T8
T8
10 37
1037
12 86
15 5%
13 48
2426

]:L'

Comeccdn por concepto 0 3qu

PF cort
ton

(]

263

203
16 81
IR
7 54
50 50
€6 05
7653
103 79

S
ton/m2

3N
457
635
831
1012
1178
1413
16 74
19 66
26 51

500

1060

1500

20 0

2500

500
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p hieave Esfuerzos

UMIWVERSIDAD NACIONHAL AUTOMOMA DE MEXICO
FACULTAD DE INGEMERIA DIVISION DE EDUCACION COMTITIUA
DISENO ESTRUCTURAL DE CIMEHTACIONES

EJEMPLO DE CALCULOQ DE LA CAPACIDAD DE PILOTES PARA RESTRINGIR

LA EXPANSION DEL SUELO

1FORMACION DEL PROBLEMA Esfzo efect al nivel de desplantes 550 ton/m?2
AREA DE EXCAVACION
ANCHO= 25 m
LARGO= 40 m
DISTRIBUCION DE PILOT UNIFCRME
SEPARACION LADO X 43 m
SEPARACION LADO ¥ 34 m
NUM TOTAL DE PILOTES 80
DiaM DE LOS PILOTES 04 m
LONG DE LOS PILOTES 25 m
DESPLANTE DE LA CIM 5 m
AREA DE COMTACTO, 100000 m?
Caracteristicas del subsuelo
Estrato De A c [} qu prof espesor oo ¥4
# m m Ton/m*2 - tondm*2 m m torvm2 -
0 00 000 G 0o -
1 oob 500 - - 5 00 500 550 1 0000
2 500 7 50 - 50 750 250 643 09915
3 7 850 10 00 - - 50 10 00 250 7 BO 0 9642
4 1000 12 50 - 75 12 50 250 853 09184
5 12 50 15 00 - 75 1500 250 10 0G 08582
G 1500 17 50 - 100 17 50 2 50 10 80 07891
7 17 50 2000 - 100 2000 250 1220 07167
8 2000 23 00 - 125 2300 300 1355 06318
=} 2300 2550 - 125 25 50 250 1540 0 5659
10 25 50 3000 130 3000 4 50 20 35 {0 4623
119 30 00 33 20 - - 130 3320 320 28 20 04010
12 3320 34 00 00 380 - 3400 080 2900 03871
13 3400 35 60 - - 3560 160 3008 03811
14 35 60 3740 - - 37 40 180 31.30 03344
15 37 40 40 40 - 40 40 300 3260 02952
15 40 40 40 80 - 40 80 040 3270 02904
17 40 80 46 50 - - 46 50 570 3580 02322
12 45 5Q 48 50 - 48 50 200 37 50 02155
19 48 50 - - -
20 - -
Pa
22 - -
23 -
24 - -
25 -
26 - -

p-heave

ACgn

Crast

ton/m2 tarvm2

550
5.45
530
5§06
472
4,34
394
348
3N
254
2
2132
189
184
162
160
128
114

000
Qg8
250
3ag
528
656
8126
1007
1229
17 814
2599
26 87
2809
2% 46
30 98
3110
3452
36 31
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p-heave: Influencias

UNIVERSIDAD NACIONAL AUTONOMA DE MEXICO
FACULTAD DE INGENIERIA DIVISION DE EDUCACION CONTINUA
DISENO ESTRUCTURAL DE CIMENTACIONES

CLALCULO DE INFLUENCIAS CON LA PROFUNDIDAD CHi= -

DIMENSIONES DE LA CIMENTACION:

LARGO (2L); 40.00 m AREA= 1000 m?

ANCHO (2B): 2500 m

PROFUNDIDAD DE DESPLANTE= 500 m

COORDENADA X= O m Lambda= 40.00

PROF z Alpha(0)  Phi(1) Phi(2) iz)

m m
0.000 - -
5.000 0.000 - 0.0000 0.0000  1.0000
7.500 2500 14464  1.4464  -14464  0.9915
10.000 5000  1.3258  1.3258 1.3258  0.9642
12.500 7500 12120 12120  -12120  0.9184
15000  10.000  1.1071  1.1071 11071 0.8582
17.500 12500  1.0122  1.0122 -1.0122  0.7891
20.000 15000 09273 09273  -0.9273  0.7167
23000 18000 08380 08380  -0.8380 06318
25500 20500 07731  0.7731 0.7731  0.5659
30.000 25000 06747  0.6747 06747  0.4623
33200 28200 06169 06168  -06168  0.4010
34000 29000 06037  0.6037 -0.6037  0.3871
35600 30600 05789 05789  -0.5789  0.3611
37.400 32400 05530 05530  -0.5530  0.3344
40400 35400 05143  0.5143 -0.5143  0.2952
40800 35800 05095  0.5095  -0.5095  0.2904
46.500 41500 04491  0.4491 -0.4491 02322
48500 43500 04309 04309  -0.4309  0.2155

- #{VALOR! #\VALOR! #{VALOR! #{VALOR! #VALOR!

- #{VALOR! #VALOR! #VALOR! #VALOR! #VALOR!

- #VALOR! #VALOR! #{VALOR! #VALOR! #\VALOR!

- #VALOR! #{VALOR! #{VALOR! #VALOR! #VALOR!

- #{VALOR! #{VALOR! #\VALOR! #VALOR! #VALOR!

- #VALOR! #]VALOR! #VALOR! #{VALOR! #{VALOR!

m

2

13/05/04
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p-heave Friccdn ¥S cohesin

UNWERSIDAD NACIQNAL AUTONOMA DE MEXICO

FACULTAD DE #NGENIERIA DIVISION DE EDUCACION CONTINUA

DISENO ESTRUCTURAL DE CIMENTACIONES

ANCHO= 5

LARGO= 40
DISTRIBUCICN DE PILOTES UNIFORME
SEPARACION LADG X 43
SEPARACION LADG ¥ 34
NUmM TOTAL DE PILOTES &0
OlaMm OE LOS PLOTES 04
LONG DE LOS PLOTES 25
DESPLANTE DE LA CIM §
AREA DE CONTACTO 1,000 00

se analiza el caso de un pllole Interior

area nomanal= 14 494
K= 0333 me
fongitud dei pilote= 25 ot
Estrate prof drea thbut
¥ m m2
4] 000
1 500 A 000
2 75 a8574
3 10 00 10 700
4 12 50 12 248
5 15 00 13678
6 17 50 14 434
7 20 00 14 494
a 2300 14 494
] 25 50 14 434
10 3coh 14 494
11 33120 14 494
12 400
13 35 60
14 37 40
15 40 40
16 40 B0
17 46 50
18 48 50
19 -
20 -
21 -
22 -
23 -
24 -
25 -
26 -

p-heave

m
m

m

m2
o023 m

Tya

Esfzo efect al nivel de desplante=

Cl

tonim2

000
[1h:1:}
250
las
528
656
826
1007
1229
17 81
2599
26 B7
2809
25 46
3098
e
352
BN
000
[FR]
a00
[Re]
000
000
000
000

1 DEAS
10564
10493
10439
1 0413
10413
10500
10413
10770
10535

© 0685
0 0568
00493
00429
090413
Q0413
00500
00413
00770
00535

01191
0 0988
0 0857
00763
ooii8
Gons
d0724
0 o718
00743
V0727

al

tonvm2

000
104
276
444
624
803
10 48
1344
16 83
2536
%70

Por el concepto 0 3qu

PF
ton

000
o0
279
693
1208
2129
362
48 o
65 81
108 51
155 22

550

por el conceplo de fnccon

EH
ton/m?2

000
035

092

148
208
2067
148
447
560
8 45
1222

ton/im2

[EIR T ETY (R

03qu
ton/m2

150
150
225
22
100
o0
375
-}
190
IS0

e I

APF
ton

518
778
778
1037
10 37
1296
1555
1348
42

Correccitn por concepto 0 3qu

PF carr
ton

000
aso
279
693
1308
2129
3192
47 47
50 55
8521

-]
ton/m2

000
104
276
444
624
803
16 46
1335
16 48
23 69

-
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p-heave: Friccion Negativa

UNIVERSIDAD NACIONAL AUTONOMA DE MEXICO
FACULTAD DE INGENIERIA DIVISION DE EDUCACION CONTINUA
DISENO ESTRUCTURAL DE CIMENTACIONES

EJEMPLO DE CALCULO DE LA CAPACIDAD DE PILOTES PARA RESTRINGIR
LA EXPANSION DEL SUELO

ton/m2

ton/m2

ton

ol

ton/m2

222
9.20
9.32
9.58
9.78
10.32
10.71
1m.n

14.85

INFORMACION DEL FROBLEMA: Esfzo efect al nivel de desplante= 5.50 ton/m2
AREA DE EXCAVACION:
ANCHO= 25 m
LARGO= 40 m
Se analiza el caso de un pilote interior
area nominal= 14.494 m2
Ké= 0.333 mi= 0.220 m
= 15.40
en la punta del pilote:
= 17.81
NF=  79.72
Estrato prof area tribut. Go Ai Bi Ci
# m m2 ton/m2
0 0.00 0.000 0.00
1 5.00 8.000 5.50
2 7.50 B.974 6.43 1.0652 0.0652 0.1187
3 10.00 10.700 7.80 1.0541 | 0.0541 0.0985
4 12.50 12.248 8.93 1.0469 0.0469 0.0855
5 15.00 13.678 10.00 1.0418 0.0418 0.0762
6 17.50 14.494 10.90 1.0394 0.0394 0.0717
7 20.00 14.494 12.20 1.0476 0.0476 0.0723
8 23.00 14.494 13.55 1.0394 0.0394 0.0717
9 25.50 14.494 15.40 1.0732 0.0732 0.0740
10 30.00 14.494 2035 1.0510 0.0510 0.0725
11 33.20 14.494 28.20
12 34.00 29.00
13 35,60 30.08
14 37.40 31.30
15 40.40 32.60
16 40.80 32.70
17 46.50 35.80
18 48.50 37.50

p-heave

13/05/04
1de

NF
ton

-25.06
-14 95
-4.78

5.61
16.25
27.29
4114
53.48
79.72



Pipun Capacidad de protes

UNIVERSIDAD NACIONAL AUTONOMA DE MEXICO
FACULTAD DE INGEMNIERIA DIVISION DE EDUCACION CONTINUA
DISENG ESTRUCTURAL DE CIMENTACHONES

EJEMPLO DE CALCULOQ DE CIMENTACION CON PILOTES APOYADQS DE PUNTA

INFORMACION DEL PROBLEMA Esfzp etect al nrvel de desplante= B
PESO TOTAL DEL EDIFICH 12500 t TP
AREA DE EXCAVACION
ANCHO= Ouarnetio en ja punta = 05
LARGO= AREA PILOTE= Q196
DISTRIBUCION DE PILOTE  UNIFC
SEPARACION LADO X %29 AREA NOMIMAL= 11959
SEPARACION LADO Y
NUM TOTAL DE PILOTES
DiAM DE LOS PILOTES
LONG DE LOS PILOTES
DESPLANTE DE LA CIM
AREA DE CONTACTO
Caracterlsticas del subsuelo .
NIVEL FREATICO PEAS T m
Estrato prod
# m
000
500
T30
10 00
1250
1500
17 50
2000
2300
2% 50
30 00
120
34 00
37 40
estimacion de 13 capacxlad de carga
estiato resetients de 32 a 374 m
alvig de esfuerIos por excavacon L} m e =

Pipun

ton/m2
m2
m2
espesor o,
m ton/m2
000 -
§00 550
250 643
250 780
250 493
250 1000
250 10 80
250 1220
Joo 1155
250 1540
450 26 35
320 28 20
080 2860
R 3200
#,VALORY
#,VALORI
£ VALOR)
¥, VAL ORY
#\VALOR!
#VALOR!
#VAL DRI
#)VALOR1
¥ VALOR!
#VALOR!
*VALORY
¥ vAL ORI
& VALOR!
5% tondm?

1 0000
04915
0 9642
09134
08562
0 7891
0 7167
C g3t
0 5659
0 4623
g 4C10
03871
03344

ton/m2

Aa

—
Tren d
- tondm2 ton/m
#VALOR!
oo

550
545
530
505
472
43
394
348
i
254
2
213
184

098 12211402
250 4342508
388 79655858
528 11 448168
656 14800136
826 18 522646
1007 27 453467
1229 27 953249
17.81 67 713204
259¢ 70082883
26 47
3016

251 55301

aon 500
ooo

Esfuerzos Electivos

1000

Esfuerzas snton/m2

1500

000

w0

13/05i04

3500

40 00
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Filpun Capacdad d¢ pilctes

para 25x40 m con el pilote 2 34 m Iz = 03871 oext= 213 1on/m2

por lo tanto

cod = 256 ton/m2 afesiod = 26 47 Ym?

sin tomar en cuenla a nccion negativa fa capacwdad de carga para

t= 0 wm2
f= 38 grades Drr = 08
Ng = Wwis N'g = 615
le = 08 m hm = 30 m
Ng = Nrgs{Ng-N"g}lethm g = . 7382
Qpu =1 3°(ntest od' N (Dr+D 1)"Ap
Qpu = 414 4 t
Qa= 1381 1
PESO EFECTIVO DEL EDIFICIO 9000 t
Numerc da piotes = 65 pit sean 95 &0 un aneglo de 12°8
Sepaaracn fado } = 3545 m
Sepaarackinfade p = 3429 m
Tomando en cuenta la triccon Negatva se bene
Est Efect Al nivel supenor esiralo resistente 19 71 vm2
Est Etect A1 niel ge 12 punta del prote 2019 t7m2

Pipun

inciements de esiuerzes por Incoion postiva en la paarte empotrada del piote

m = K1'(ler2) (wia)
S = mi1-m){corsod)}

m= 0 0183656

Ja = 0747 vm2

FP a2 893 1
Qu= 136 67 1
Qarc gz ia 1 .
Numerg de pilotes comegrdo 97

1310504
2de?2



Pilpun: Influencias

UNIVERSIDAD NACIONAL AUTONOMA DE MEXICO

FACULTAD DE INGENIERIA DIVISION DE EDUCACION CONTINUA
DISENO ESTRUCTURAL DE CIMENTACIONES

CLALCULO DE INFLUENCIAS CON LA PROFUNDIDAD. CHI=
DIMENSIONE S DE LA CIMENTACION: :
LARGO (2L): 4000 m AREA= 1000 m2
ANCHO (2B): 2500 m
PROFUNDIDAD DE DESPLANTE= 500 m
COORDENADA X= 0 m Lambda= 40.00
PROF z Alpha(0)  Phi(1) Phi(2) I(z)
m m
0.000 - -
5.000 0.000 - 0.0000 . 0.0000  1.0000
7.500 2500 14464 14464 14464  0.9915
10.000 5000  1.3258  1.3258  -1.3258  0.9642
12.500 7500 12120 12120  -1.2120  0.9184
15.000 10000  1.107% 1.1071 -1.1071 0.8582
17500 12500  1.0122  1.0122  -1.0122  0.7891
20000 15000  0.9273  0.9273  -0.9273  0.7167
23.000  18.000  0.8380  0.8380  -0.8380  0.5318
25500 20500 07731  0.7731 07731 0.5659
30.000  25.000 06747  0.6747 0.6747  0.4623
33.200 28200 06169  0.6169 -0.6169  0.4010
34.000  29.000 06037  0.6037 06037  0.3871
37.400 32400 05530  0.5530 -0.5530  0.3344
- #VALOR! #{VALOR! #VALOR! #VALOR! #VALOR!
- #VALOR! #{VALOR! #VALOR! #VALOR! #VALOR!
- #{VALOR! #{VALOR! #;VALOR! #VALOR! #VALOR!
- #VALOR! #{VALOR! #VALOR! #VALOR! #VALOR!
- #VALOR! #VALOR! #VALOR! #VALOR! #VALOR!
- #VALOR! #VALOR! #VALOR! #VALOR! #VALOR! -
- #{VALOR! #VALOR! #VALOR! #}VALOR! #VALOR!
- #{VALOR! #{VALOR! #VALOR! #VALOR! #VALOR!
-~ #VALOR! #VALOR! #VALOR! #VALOR! #VALOR!
- #{VALOR! #VALOR! #VALOR! #VALOR! #VALOR!
- #VALOR! #VALOR! #VALOR! #VALOR! #{VALOR!

13/05/04
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Pilpun: Friccion Negativa

frccdn negativa - (t‘.‘)’r < O’m)

Caso L de lacabezadel pilote alapunta
— 4, . _ medy, .
A= a+m Az Bl = aprmphz,

O.l = AI ’ O—or -B- O—l—l - Cl : (-NF)I—I

(NF)r = (o-m -0, ) L (NF):—I g
Se analiza el caso de un pilote interior
area nominai= 11.96 m2
K¢= 0.333 mi= 0192 m
goi= 0.00
condiciones de frontera:
agi= ¢ oo
NF= 0.00
Estrato prof Bez Otes: Ai Bi Ci
# m m2 ton/m2
0 0.00% "’%”%’% #;VALOR!
1 5.00; Al 0.00
2 0.98 0.9616 0.0384 0.0799
3 2.50 0.9616 0.0384 0.0799
4 3.88 0.9616 0.0384 0.0799
5 5.28 0.9616 0.0384 0.0799
6 6.56 0.9616 0.0384 0.0799
-7 ; 826 09616 0.0384 0.0799
8 10.07 0.9543 0.0457 0.0793
9 12.29 0.9616 0.0384 0.0799
10 17.81 0.9329 0.0671 0.0775
11 25.99 0.9514 0.0486 0.0791
12 26.47
13 30.16
14 —
15 —
16 —
17 -
18 —
19 -
20 --
21 —
22 -
23 -
24 —
25 —
26 ~

Pilpun

13/05/04

1dei
ton/im2
ton
ton
G NF
ton/m2 ton
1] 4]
0.94 0.45
2.33 2.02
348 4 .81
456 868
544 13.48
6.65 19.29
7.78 2762
9.31 35.83
13.21 55.31
19.71 75.56
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41 Ingenieria de Civil

DISENO Y CONSTRUCCION DE
CIMENTACIONES SEGUN EL REGLAMENTO DE
CONSTRUCCIONES DEL D. F.

CA 461

TEMA

TIPOS DE CIMENTACIONES

EXPOSITOR: ING. RAUL GRANADOS GRANADOS
DEL 17 AL 28 DE OCTUBRE DE 2005
PALACIO DE MINERIA

Patacio de Mineria, Calle de Tocuba Ne 5, Primer piso, Delegaaidn Cuauhtérnoc, CP 06000, Centro Historico, MéxicoDF,
APDQ Postal M-2285 & Tels' 55214021 al 24, 5623 2910 y 5623.2971 & Fax 55100573



OBJETIVOS

FUNCIONAMIENTO

SEGURIDAD

ECONOMIA

LIMITAR
ASENTAMIENTO,
DEFORMACIONES,
DESPLOMES,

RESISTENCIA DEL
SUELQO,
RESISTENCIA DE
LOS ELEMENTOS
ESTRUCTURALES.

CONDICION
NECESARIA DE
CUALQUIER OBRA
INGENIERIL

CIMENTACIONES

TIPOS DE CIMENTACION
SUPERFICIALES
POR SU DESPLANTE
PROFUNDAS
MAMPOSTERIA.
POR EL MATERIAL CONCRETO.
EMPLEADO ACERO.
ZAPATAS AISLADAS
ZAPATAS CORRIDAS
POR SU FORMA :
LOSAS CORRIDAS
CAJONES

POR AMPLIACION DE LA BASE.

POR MEDIO DE PILAS, PILOTES,
CAJONES

PLANAS
ALABEADAS

PARA MUROS.
PARA DOS O MAS COLUMNAS

SIN TRABES.
CON TRABES EN 2 DIRECCIONES,

CON DOS LOSAS Y TRABES EN 2
DIRECCIONES

CON CASCARONES, LOSA DE TAPA
Y TRABES EN 2 DIRECCIONES



oy

DISENO ESTRUCTURAL

-

MAGNITUD Y DISTRIBUCION DE LAS CARGAS

. CARACTERISTICAS DE LA ESTRUCTURA
SELECCION DEL TIPO DE -
CIMENTACION RESISTENCIA DEL SUELO

DEFORMABILIDAD DEL SUELO

DEFINICION DE ACCIONES SOBRE LA
CIMENTACION
(CARGAS Y MOMENTOS)

CALCULO DEL AREA DE CONTACTO
REQUERIDA
(O NUMERO DE PILOTES)

ANALISIS
PROPOSICION DEL MODELQ
.ESTRUCTURAL DE LA CIMENTACION
INCLUYENDO AL SUELO
IGNORANDO LLA DEFORMACION
OBTENCION DE ACCIONES DEL SUELO Y PROPONIENDO LA
INTERIORES DISTRIBUCION DE LA REACCION.
(MOMENTOS CORTANTES, METODOS
DEFORMACIONES) CONSIDERANDO LA APROXIMADOS
. DEFORMACION DEL SUELO
(INTERACCION) | METODOS
DIRECTOS
POR PENETRACION
ZAPATAS POR CORTANTE
PRO FLEXION
POR FLEXION
LOSAS ’
POR CORTANTE
DIMENSIO-
NAMIENTO - POR FLEXION
TRABES POR CORTANTE
) POR DEFORMACION
PILAS Y POR FUERZA AXIAL
PILOTES POR FUERZA AXIAL Y

FLEXION (INTERACCION)

MUROS DE POR FLEXION
RETENCION  POR CORTANTE

ELABORACION DE PLANOS Ny
DETALLADO  ESPECIFICACIONES
PROCEDIMIENTO CONSTRUCTIVO



DISENO ESTRUCTURAL DE CIMENTACIONES

Algunas veces se define a la cimentacién como la parte de la estructura, generalmente enterrada,
que transmite las acciones de ésta al suelo. Esta definicion suele ser clara para el estructurista, sin
embargo para el geotecnista, la idea de cimentacion se relaciona mas con una porcién de suelo
sobre la que actian las acciones que la estructura le transmite. En realidad la cimentacion es el
conjunto de ambas partes, es decir una porcion de estructura y una porcidén de suelo que

interactian en forma integral.

Al igual que en la estructura, un buen disefio de la cimentacion requiere satisfacer requisitos de
funcionamiento, seguridad y economia. 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 ofra parte la seguridad se enfoca a dos tipos de falla que pueden ocurrir, la falla estructural
del elemento que constituye la cimentacion y la falla del suelo por capacidad de carga. La falla
estructural puéde ocurrir cuando la cimentacién no es adecuada para soportar los esfuerzos
impuestos. Por ejemplo una zapata puede fallar por cortante si no tiene el peralte adecuado ¢ por
flexion si tiene refuerzo insuficiente. Un pilote puede romperse durante las maniobras de izado o
hincado. Una pila puede fallar por pandeo o por flexocompresion, especialmente si estd sometida

a fuerzas horizontales.

Por otra parte el nivel de deformaciones, para un suelo determinado, dependera de la rigidez de la

cimentacidn, de la sobrecarga impuesta al suclo y de la excentricidad de la resultante.

En ambos casos, deformaciones 6 resistencia, el problema depende del elemento estructural y del
suelo, de aqui la importancia que tiene considerar la interaccion entre ambos elementos, pues solo
asi se podran precisar las acciones internas con las que se disefiard la zapata, trabe .0 losa de

cimentacion.

Se tratard aqui Unicamente el disefio estructural de la cimentacidn..



TIPOS DE CIMENTACIONES

La necesidad de un elemento de transicion 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 més resistentes que los segundos, por lo que el concepto més simple de la
cimentacion consistira en una ampliacion de la base de las columnas o muros que transmiten las
cargas al suelo. Esta concepcion elemental de cimentacion 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 area de cimentacion mayor que el area disponible. En estos casos se puede
recurrir al concepto de compensacion o bien a una cimentacion a base de pilotes. En la figura | se

muestran algunos de los tipos mas comunes de cimentacion.

DISENO ESTRUCTURAL

El disefio estructural de una cimentaciéon comprende las siguientes fases o etapas:

1) ELECCION DEL TIPO DE CIMENTACION.
Esto se hara en funcién de la magnitud y distnibucién de las cargas, de las caracteristicas de la
estructura y de la resistencia y deformabilidad del suelo. En terrenos altamente compresibles la
sobrecarga sobre el suelo se limita mas en funcion de los asentamientos que de la resistencia. Esta
es una fase de trabajo de conjunto entre el estructurista y el geotecnista, y es quiza la etapa mas
importante del disefio de la cimentacion y de ella dependerd el éxito o el fracaso de su
comportamiento futuro. Obviamente habrd que considerar en las posibles alternativas planteadas,

el aspecto econdmico.

2) ANALISIS ESTRUCTURAL
Como en el disefio de cualquier elemento estructural se requiere implementar una herramienta
matematica con la que a partir de una modelacion del elemento, se aplicaran en €l las acciones
externas consistentes, en este caso, en las cargas de la estructura y en la reaccion del suelo y se
obtendran, por medio de algin método, las acciones internas {momentos, cortantes y

deformaciones).



\ COLINDANCIA

FIG. 1 TIPOS DE CIMENTACIONES SOMERAS




Ahora bien en este caso la idealizacion de la cimentacion como algo independiente de la
estructura y el ignorar las deformaciones diferenciales del suelo, solo se puede justificar en
clementos atslados como zapatas y algunos tipos de ciméntaciones corridas, pues de otro modo
las acciones internas calculadas podran diferir de las reales, tanto en magnitud como en signo. De
acuerdo con lo anterior los métodos de analisis seran de 2 tipos, los que consideran la interaccion
suelo-cimentaciéon y adn la interaccion estructura-cimentacion-suelo y los que la ignoran. Estos
ultimos generalmente se emplean en el disefio de zapatas aisladas y en el disefio de cimentaciones
corridas rigidas. En este caso se supone que el suelo es un medio elastico homogéneo que
responde a las acciones de la cimentacion con una reaccion uniformemente distribuida o con
variacion lineal, segin que la resultante esté centrada o no. También es posible obtener la
reaccion del suelo en estos términos si la cimentacion es suficientemente rigida para despreciar

los hundimientos diferenciales del suelo.

RIGIDEZ DE UNA CIMENTACION CORRIDA

Para determinar si una cimentacion es rigida y por lo tanto es valida la hipotesis de que la
reaccidn del suelo no es afectada por la rigidez de la cimentacion se puede emplear el siguiente

criterio aproximado:

AL <08 CIMENTACION RiGIDA - (Puede considerarse una distribucién
lineal de la reaccion del suelo)
0.8 <AL <3 CIMENTACION INTERMEDIA (Conviene hacer una analisis de
interaccion | '
AL >3 CIMENTACION FLEXIBLE.- (Debe hacerse un andlisis de
interaccion) - | |

AL = (Y KiB/4ED) L

L Longitud de la cimentacion

K, Madulo de reaccién‘del suelo Kg/m3

B Ancho de cimentacién

El Modulo de elasticidad y momento de inercia de la cimentacion.



En el valor de E I puede incluirse la rigidez de la estructura.

El médulo de reaccion es igual a la relacion entre presion (Kg/m?®) y deformacion del suelo. ’

Ks = q/y (Kgm’)

El médule de reaccion se obtiene por medio del ensaye de placa, que consiste en aplicar una
presion 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

cimentacion.

Las siguientes expresiones son recomendadas para suelos cohesivos y suelos no cohesivos.

Ks=Kp Bp/B Suelos cohesivos

Ki=K,(B+1/ ZB)2 Suelos no cohesivos

K, Médulo de reaccion obtenido del ensaye de placa
B, Ancho de placa

B Ancho de la cimentacion.

Existen otras formas y recomendaciones para obtener el valor de K, que por otro lado va'ria de
acuerdo con la intensidad de q, es decir al igual que en materiales no elasticos, el valor K, no es
constante. Esta es entonces la principal limitacion o incertidumbre de los métodos de analisis de
interaccion, basados en el médulo de reaccion pues su precision dependera de la aproximacion
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 ofras

variables.

Una vez conocida la reaccion del suelo, la obtencidon de las acciones internas, cortantes y
-momentos, podra obtenerse de diferentes maneras. En el caso de zapatas aisladas la obtencion de
estos elementos es inmediata. Para zapatas corridas o reticulas de trabes y losas existen métodos
aproximados, iterativos o matriciales cuyo uso dependera de la precision numérica deseada,
aunque debe recordarse que al ignorar los hundimientos diferenciales del suelo se pueden tener

errores mayores que los derivados del método empleédo.



Cuando no se satisfagan los requisitos para despreciar las deformaciones diferenciales del suelo,
es necesario hacer un analists de interaccién. En este caso existen varias opciones, desde los
meétodos aproximados de los cuales destaca el presentado en la ultima edicion del Manual de
Disefio de Obras Civiles de la Comision Federal de Electricidad. En este método se supone una
distribucién arbitraria de la reaccion del suelo y se calculan los hundimientos en diferentes puntos
del suelo, ignorando en primera instancia la cimentacion. Posteriormente se van corrigiendo los
hundimientos calculados y la reaccion del suelo, por medio de ciertos pardmetros gue incluyen la
rigidez de la cimentacién y de la estructura. En caso de no satisfacerse los limites maximos
establecidos para los hundimientos, se modifica la rigidez de la cimentacion hasta lograr ese
objetivo. La reaccion obtenida para el suelo, que estard de acuerdo con los hundimientos

calculados, servira para obtener las acciones intemnas.

Otra opcidn que se ha empleado en el pasado, consiste en idealizar la cimentacion como una viga
sobre un medio eldstico homogéneo. La solucion tedrica a este problema se encuentra traducida
en forma de tablas o graficas que permiten simplificar la parte numérica del problema. Aln 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 cimentaciéon como
una placa (o reticula) apoyada en resortes, cuya constante depende del modulo de reaccion del
suelo. En este caso se supone que cada resorte es independiente de los demads, lo que aunado a las
incertidumbres derivadas de la obtencion del mddulo de reaccion, puede conducir a errores en la
obtencion de las acciones interiores. Este método en la actualidad es muy atractivo,
especialmente si se combina con algin programa para analisis de reticulas. Por altimo es posible
realizar un método de interaccion directo a partir del planteamiento de las condiciones de
equilibrio vy de compatibilidad de deformaciones para el suelo y para la cimentacion; esto
conduce generalmente a una solucién compleja que solo puede realizarse en la practica 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
intervencion del geotecnista, es decir la solucion al problema de interaccion suelo cimentacion

solo puede realizarse si existe la interaccion estructurista geotecnista.
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3) DIMENSIONAMIENTO

A partir de las acciones interiores, ¢l dimensionamiento de los diferentes miembros estructurales
de la cimentacidén se realiza con los métodos y herramientas usuales para cualquier elemento de la
estructura. En los anexos se incluyen las Normas Técnicas Complementarias Para Disefio y
Construccion de Estructuras de Concreto. En esta etapa conviene tener en mente las
incertidumbres derivadas de los métodos de analisis, mismas que pueden hacer variar con forma
importante los valores de los momentos, y cortantes calculados, por lo que serd muy
recomendable dotar de gran ductilidad a los miembros componentes de la cimentacion,
especialmente a las trabes. Esto se logra basicamente 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 franscribir los resultados del disefio de Ja cimentacién a
planos y especificaciones suficientemente claros y representativos. En algunos casos sera
necesario incluir el procedimiento constructivo que comprende las etapas de excavacion,
bombeo, hincado de pilotes, asi como el detalle de los elementos de troquelamiento, ademes,

proteccion a colindancias, recimentacion de estructuras vecinas, eic.

DISENO DE ZAPATAS

Se estudiara en primer lugar una zapata corrida que recibe un muro.
El disefio de todos los elementos de concreto se basara en el R.C.D.F. y sus N.T.C.

Para el disefio de la zapata se deben tomar en cuenta los factores siguientes:

1) Carga por transmitir al suelo (w) g
2) Capacidad del suelo (w t) dato obtenido de la mecéanica de suelos)

3) Calidad de los materiales

11



Una vez determinado el ancho de la zapata, en funcién de los puntos 1 y 2, es necesario
considerarla como una losa de doble voladizo, sometida a flexion 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 supdnganse los siguientes datos: (fig. 2)

w = 75TM
wr = 4.5 T/M?
Concreto ' = 250 Kg,/cm2
AceroF, = 4200 Kg/cm®

Factor de carga: 1.4

Para obtener el ancho de la zapata es necesario suponer un peso aproximado de ella. Se puede

considerar un 5 a un 10% de la carga externa.

B=_w = 11x75 = 1283
wr 4.5
Se pondra B = 2.00 m
Esfuerzo real en el suelo f= 7.5 = 3.75. T/M*
2

+ peso propio zapata (por verificar)
Peralte necesario por cortante '

La fuerza cortante resistente, esta dada por Ver = 0.5FbdV e > V,
f*. = 0.8,

y la seccion critica se localiza a un peralte de la cara del muro.

El problema se resuelve por tanteos.

Suponiendo d = 10 cm, V, = 1.4 x 3.75 (90-10) = 4.2 Ton.
Ver = 0.5x 0.8 x 100 x 10 V200 = 5.6 Ton >V,

Se dejaran los 10 cm supuestos, peso propio 0.36 T/ M?, Se acepta.

12
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.Disefio por flexién

La seccidn critica por momento se localiza en el pafio del muro.

M,=14x3.75x 090* =2.12 T™M

2
Para obtener el refuerzo necesario por flexion, se empleara una tabla que relaciona el parametro
M, _, con el porcentaje de refuerzo p = _ A, .
bd’ bd

Esta tabla que se muestra en los anexos, estd obtenida a partir de las hipétesis del R.C.D.F. para

piezas sometidas a flexidn con refuerzo de tensién.

En este caso:

M, =_ 212x10° =212 P = 0.0061
bd? 100 x 10° As = 0.0061 x 100x 10=6.1 cm*

Se usaran varillas No. 3 @ 10

Adicionalmente a las varillas de flexidn, se requiere acero minimo en direccion perpendicular a
estas, cuya area esta dada por: -
ag = 0.003bd para elementos expuestos a la intemperie.

ag = 0.003 x 100x 10 =3.0 cm’
Se usaran varillas No. 3 @ 23

Para satisfacer los requisitos de adherencia en una zapata, basta con que la varilla esté anclada, a

partir de la seccidn critica por flexion, una cantidad igual o mayor que la Jongitud de desarrollo-

En los anexos se incluyen una tabla que proporciona las longitudes de desarrollo para todos los

diametros 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 ¢l disponible. Por lo tanto se

satisfacen los requisitos de adherencia.

14



ZAPATAS AISLADAS

El disefio es similar al de las zapatas corridas, solo que en este caso, el trabajo por flexién es en
dos direcciones y la falla por cortante tiene dos posibilidades. La primera consiste en una falla
por penetracién de la columna en la zapata y la segunda es una falla por tension diagonal similar

a la de una losa. Las secciones criticas por flexién y cortante se muestran en la fig. 3
ZAPATAS AISLADAS CON CARGA AXIAL Y MOMENTO.

Se planteara el caso mas general que corresponde al caso de zapatas para columnas con carga
axial y flexion en dos direcciones. Suponiendo una distribucién lineal de la reaccion del suelo, se

pueden tener dos casos:

a) La resultante de la carga y los momentos cae dentro del nicleo central del area de la
zapata. En este caso es aplicable la formula de la escuadria para el calculo de esfuerzos
sobre el suelo.

f= P + M, y + M, x, donde:

A1 Iy

f = esfuerzo sobre el suelo en un punto dado

P = carga sobre la columna

A = area de la zapata

M., My = momenios de flexion alrededor de dos ejes ortogonales (X, Y)
I, Iy =momento de mercia del area de la zapata alrededor de los gjes XY

X,y = coordenadas del punto escogido.
La ecuacion anterior es valida cuando se cumple una de las siguientes condiciones:

1} La zapata es simétrica con respecto a los ejes X,Y

2) La zapata es simétrica con respecto al eje X, y la excentricidad e, = M, =0
P

3) La zapata es simétrica con respecto al eje Y, y la excentricidad e, = My =0
P

15
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Para una zapata rectangular de dimensiones L x B, la ecuacion anterior equivale a la

siguiente:
f=P (1£6 & * 6 _g)
A L B

Donde e, y e, son las excentricidades paralelas a los lados L y B respectivamente. Fig. 4

b) Cuando las excentricidades ¢, y e, son'tales que la carga P se sale del nicleo central, la
ecuacion anterior proporciona.un valor negativo de f, que indica aparicion 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 reaccion del suelo.

Tal procedimiento es sumamente laborioso, desde el punto de vista numérico y en general se

recurre a la ayuda de graficas 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 mas sencillo, consistente en descontar
una parte del area de la zapata. En cada direccion donde exista momento la dimensién de la
zapata se reducird una cantidad igual a 2e, siendo e la relacion de momento a carga axial (e =
M/P ) La reaccion del suelo se considerara uniformemente distribuida en el 4rea reducida, con lo

que el problema se simplifica en forma significativa.

El problema se tiene que resolver por tanteos, es decir, para una condicién de P, Mx, My, se debe
suponer un 4rea para la zapata, con la que se calculara el esfuerzo maximo y se comparara con el

permisible, ajustandose las dimensiones hasta lograr una concordancia aceptable entre ellos.

4

Una vez determinadas las dimensioncs dc la zapata en planta, el peralte estard condicionado por
los requisitos de cortante, considerando la zapata como viga ancho y el cortante por penetracion.
La presencia de momentos en la columna afecta la distribucion del cortante en la zapata segin se

vera mas adelante.

Por ultimo, se proporcionara el refuerzo necesario para resistir la flexion que provoca la reaccién
del suelo, representada por un esfuerzo uniformemente distribuido en el area reducida de la

Zapata.
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DISENO DE UNA ZAPATA AISLADA

Se disefiara una zapata aislada para las siguientes condiciones:

Carga de servicio 120 Ton (CM +CV) F, =14 =250 Kg/em® w =10 Ton/ m*
fy =4200 Kg/em®  Col=50x 50
.= 08f, = 200 Kg/em®

Areanecesaria= 120x1.1 =132m?> B=3.63
10

Sepondra B= 3.70 Fig. 6
Peralte necesario por cortante (penetracion)

wreal = 120 = 8.76 Ton/m>
3.70%

+p.p.= _1:08
9.84 < 10 Ton/m?

Suponiendo d=40 h= 45

b, 90 x4 = 360 cm
V. =FpV . x bd = 0.8V 200 x 360 x 40 =163 000 Kg = 163 Ton.
Ve =1.4(120-0.90° x 8.76) = 158 Ton < V.

Se acepta el peralte propuesto

Peso propio = 0.45 x 2.4 = 1.08 Ton/m®

Revision como viga ancha

Ve = 1.4 (1.20x 3.70 x 8.76) = 54.4 Ton
V. =Frx 0.5V, bd=0.8 x0.5vY200x370x 40 = 83.8 Ton >V,
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Disefio por flexion

M,= 1.4x(8.76 x 1.60°)=15.7 Ton-m

2
para una franja de 1.00 m
M, = _13570000 =938
bd* 100 x 40

p =0.0028 Seusard p = 0.003

f

A, =0.003 x 100 x 40 = 12.0 cm?

S14 = 1.27x100 = 10cm
12

Adherencia: Se debe verificar que la longitud disponible para anclaje sea mayor que la longitud

de desarrollo de la varilla de 2™ baja.

Supoéngase ahora que para una condicion de sismo, se presenta un momento en la base la
columna, de 50 Ton-m. F, = 1.1

e=M=_50=042m
P 120

Longitud efectiva B, = 3.70-2 x 0.42 = 2.86

fom = 120 = 11.34 T/m*
3.70 x 2.86
+p.p. 1.08 T/m’

1242 T/m® < 1.33x10
Se aceptan las dimensiones propuestas de la zapata. Fig. 5

Vu=11x11.34x1.00x 1.20 = 15.0 Ton
V.=0.8x0.5v200x 100 x 40=22.6 Ton >V,

My=1.1x 11.34x _1.60° x1.0 =160 T-m
2

para una franja de 1.00 m.

20



A
7
/

/
I
7

11.34 T,/m2

FIG. 5 AREA EFECTIVA DE LA ZAPATA CON CARGA AXIAL'Y

MOMENTO

21



Cuando el momento ultimo por transmitir es mayor de:
" 02V =02x1.1x120x 40 =106 Tm
el cortante de disefio se modifica pues una parte del momento en la columna se transmite por

torsion y otra parte por flexion. La torsion modificara la distribucion del esfuerzo cortante.
Enestecaso M, = 1.1 x50 =55 T-m > 10.6

Fraccion transmitida por flexion: (Fig. 6)

I = 1 = 0.60 ° (Fraccion de M, tomado por Flexion)
1+2 Ve +d 1+ 241
3 -ctd 3

ci=c¢; = 50 dimension de los lados de la columna .

a =1-0.60 = 0.40 (Fracciéon de M, que hace variar el cortante)
aM, = 22Tm

d = 40

Ag=2d(ci+c,+2d) = 2x40 (50 x 2+2x40) = 14400 cm’
oM, = 04x55 = 22 T-m

cag = 0.45m (distancia del ¢je al borde de la seccion critica) vy

Je = 0.40x 0.90° + 0.90x 0.40° + 0.40 x 0.90° (Momento polar de inercia modificado)
6 6 2

= 0.0486 + 0.0096 + 0.1458 = 0.204m*

o M cap = 2200000x45 = 6.8 Kg/em?® (Incremento de cortante)
Jc 20 400 000

vas = 1.1x_120000-90°x1.134 + 6.8 = 85+6.8 = 153 > 0.7V = 9.9 Kg/cm?
14400 .

Se aumentara el peralte d = 50 h = 55. El incremento de peso no es significativo y puede

conservarse la misma area de la zapata.

Ag = 2X50 (50X 2+2X50) = 20000 cm?

CAB — 0.50
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Je = 050x100° + 1.00x050° + 050x1.0° = 03541 m*

6 6 2
o My cas. = 2200000x 50 = 3.1 Kg/em®
Ic 35 410 000 '
vae = (1.1 x 120000-90*x1.134) + 3.1 = 6.1 +3.1 =92 Kg/em® < 9.9 Se acepta
20 000

El resto del momento 6 sea 0.6 M, = 33 T-m se debe distribuir en una franja cuyo ancho es:

& +3h = 50+3x55 =215cm.

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 16.0 Ton-m calculado con la reaccién del suelo.

Disefio por flexion

M, = _160x10° =64 p < 0.003
bd? 100 x 50°

Se usara p= 0.003 por estar la zapata en condiciones de exposicidn severa.

As = 0.003 x 100 x 50 = 15.0 cm®

Convars.de3” S = _193x100 =12cm
. 15

ZAPATAS CORRIDAS PARA DOS O MAS COLUMNAS

Este tipo de zapatas se emplea cuando se pretende un trabajo de conjunto en la cimentacion, ya
sea para reducir los asentamientos diferenciales, o bien para ligar una columna de lindero con un
interior y evitar asi la solucion 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 flexion, el trabajo en Ja direccion longitudinal. En la direccion

transversal, el trabajo es similar al de una losa en doble voladizo.
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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 area de la zapata, especialmente cuando el suelo es compresible, ya que en esta

forma, los posibles asentamientos seran uniformes.

Una vez centrada la resultante, se tiene un sistema isostatico, en el que facilmente se pueden

calcular los momentos y cortantes para el disefio de la trabe.
La zapata se analizard como losa en voladizo sometida a la reaccion del suelo.

Para el disefio de la losa se emplea el procedimiento mostrado en la zapata corrida para un muro.

LOSAS Y CAJONES DE CIMENTACION

Cuando en una estructura, la magnitud de las cargas sobre la cimentacién requiere mas del 50%
del area total disponible, es conveniente emplear una losa corrida. Esto obviamente ocurrird en

suelos de baja capacidad de carga o gran deformabilidad.

La solucion estructural consiste en un sistema de losa, generalmente rigidizado por una reticula
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 excavacion, a cambio de perder ngidez y

propiciar con ello mayores deformaciones diferenciales, especialmente en terreno blando.

Cuando el suelo es excesivamente compresible, como la arcilla de la Ciudad de Meéxico,
generalmente se recurre a una cimentacion compensada (parcial o totalmente), empleandose para

tal fin un cajon formado por dos losas y una reticula de trabes.
Ocasionalmente la losa inferior se substituye por una serie de cascarones cilindricos,

obteniéndose cierto ahorro de concreto v refuerzo, a cambio de requerirse una construccidon maés

cuidadosa. En este caso las trabes transversales hacen las veces de timpanos.
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Enla fig. 8 se muestran los tipos de cimentacion descritos.

Para el anilisis de este tipo de cimentaciones generalmente se considera un sistema atslado de la
superestructura y sometido a las cargas que ésta le transmite a través de las columnas y a la
reaccion del suelo. Adicionalmente debe considerarse el peso propio de la cimentacion, en forma

de una carga uniformemente distribuida en ¢l 4rea de contacto.

En estas condiciones puede suponerse que la losa recibe la reaccion 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 mas importantes del problema consiste en la interaccion que
existe en el conjunto cimentacién-suelo, la que representa la principal dificultad analitica del
mismo, pues la reaccion del suelo y su distribucion, depende tanto de las caracteristicas del
elemento de cimentacidén como de las del suelo.

Para entender este concepto, supongase una losa de cimentacion apoyada sobre un sueclo de

determinado grado de compresibilidad.

Como una primera aproximacién, considérese una reaccion del suelo, uniforme. El andlisis de la
losa bajo esta consideracion, proporciona una determinada condicic'?n de flexion y
consecuentemente una configuracidn deformada. Pero las deformaciones en cada punto de la
losa, esta limitadas por las caracteristicas del suelo, ya que si éste se deforma mas que la losa, el

trabajo de ésta, tiene que modificarse para lograr esa compatibilidad.

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 empleado
métodos aproximados para estimar los elementos mecanicos que permiten obtener disefios con un
adecuado funcionamiento y un razonable factor de seguridad. Algunos de estos métodos se

describen a continuacion.
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1) Analisis de cimentacion como piso invertido, sometido a la reacciéon del suelo y con
apoyos fijos en las columnas. El método es muy burdo pues se ignoran los
desplazamientos de la cimentacion 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 reaccién del suelo se considera
uniformemente distribuida en toda el area, para lo cual se requierebque exista coincidencia
entre la resultante de las cargas y el centroide del area de la cimentacion. Mas adelante
se ilustra la aplicacién de este método al caso de una reticula con cargas perpendiculares a

su plano.

2) Analisis de la cimentacién como un sistema rigido flotante, sometido a las cargas de las
columnas y a la reaccion del s