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Efectos de la Subsidencia Regional en la Interaccion Suelo-Cimentacion-
Estructura

Resumen
La seguridad, estabilidad y desempefio a largo plazo de estructuras, en particular de
infraestructura critica como aeropuertos, puertos, presas, puentes, entre otros, estan
profundamente influenciados por la interaccion entre la subestructura y el suelo sobre el que se
desplantan.

Las pilas de punta desempenan un papel crucial en el soporte de cargas axiales y en el control de
asentamientos bajo condiciones estaticas (p. ej., Firoj & Maheshwari, 2022). No obstante, bajo
excitaciones sismicas su comportamiento se vuelve mas complejo por la interaccion dindmica
suelo-estructura (ISE), que modifica pardmetros clave como la rigidez de la cimentacién, el
amortiguamiento y la frecuencia natural de vibracion del sistema (Zhao et al., 2017); por ello,
modelar explicitamente dicha interaccion resulta determinante para el desempefio bajo carga
sismica. Aunque estos efectos han sido cada vez mas reconocidos, su incorporaciéon plenamente
acoplada en el disefio sismico sigue siendo un reto, tanto por las dificultades inherentes del
modelado como por la limitada adopcién de métodos avanzados en los cédigos de disefio (p. ej.,
Mital & Samanta, 2024).

La Ciudad de Meéxico, se trata de una zona urbana densamente poblada afectada por el
hundimiento regional debido a la presencia de depositos lacustres provenientes de los antiguos
lagos de Texcoco y Xochimilco—Chalco. Estas arcillas, altamente compresibles y de baja resistencia
al esfuerzo cortante, junto con la sobreexplotacion de los acuiferos, han intensificado la
subsidencia regional. Ademads, la region se sitiia en un contexto de alta sismicidad, tanto por
eventos interplaca debido a la subduccién de la placa de Cocos bajo la placa Norteamericana
como por eventos intraplaca dentro de la propia placa subducida.

A medida que la presion de poro en el suelo disminuye debido a la extraccion de agua de los
acuiferos, hay una reestructuracion de esfuerzos que modifica de manera significativa la rigidez,
la resistencia y el comportamiento mecdnico del terreno (Auvinet, 2019; Merino, 2019). En el caso
de cimentaciones profundas, este cambio en el estado de esfuerzos puede inducir friccion
negativa en el fuste de las pilas, incrementando las cargas axiales incluso antes de un evento
sismico (O’'Riordan, Clayton & Morton, 2018; Vallarino, Mejia-Barba & Grajales-Saavedra, 2023).
Ademas, los efectos acumulativos de la subsidencia pueden generar esfuerzos adicionales y
alterar las propiedades del suelo circundante, lo que tiende a subestimarse en los enfoques
convencionales de disefio sismico (Sepulveda Pinto, 2020; Zhao, Chen & Wang, 2017).

Eventos sismicos historicos como los de Kobe y Loma Prieta, han resaltado el riesgo que conlleva
desatender la ISE (e.g., Tsipianitis et al., 2020; Barbosa et al., 2014), riesgo que se acenttia cuando
coexiste con los desafios derivados del hundimiento regional.



En la Ciudad de México, los sismos de 1985 y 2017 evidenciaron, en la zona de lago y transicion,
asentamientos diferenciales severos y desplome en edificios por la reduccion de la capacidad
portante y la deformacion significativa del estrato arcilloso, asi como dafios y desconexiones en
el sistema cimentacion—superestructura (fisuras y punzonamientos locales en cajones y losas de
cimentacion, y demanda flexo-cortante elevada en pilas por interaccion cinematica), factores que
condicionaron el colapso o el desemperfio deficiente de numerosas edificaciones (Mayoral et al.,
2019; GEER, 2017; Galvis et al., 2020). En particular para 2017, se documentaron inclinacion de
edificios, hundimientos diferenciales, pérdida parcial de apoyo, y amplificacion de sitio en
periodos de 0.8-1.5 s, acordes a las arcillas lacustres sometidas a subsidencia regional, lo que
exacerbo la demanda inercial y cinematica de las cimentaciones profundas (Mayoral et al., 2019;
GEER, 2017). Estos patrones concuerdan con estudios recientes que muestran como la interaccion
suelo-estructura (ISE o SSI por sus siglas en inglés) controla la fragilidad de las pilas (formacion
de rétulas plésticas y dafio por flexion/cortante bajo cargas laterales sismicas) y la respuesta del
sistema suelo—pila—estructura, por lo que su modelacion explicita resulta determinante en el
disefio (Forcellini, 2021). No obstante, en la practica aun es frecuente simplificar u omitir de
manera explicita la ISE y los efectos de la subsidencia en el disefio y la verificacion de desempefio,
en especial en etapas tempranas o realizarlo bajo enfoques puramente estaticos.

Objetivo

Determinar los efectos que produce el fendmeno de hundimiento regional en la interaccion suelo
cimentacion-estructura de cimentaciones profundas resueltas con pilas de punta situadas en la
zona lacustre de la Ciudad de México.

Alcances

Para la mayoria de las personas, la cimentacion pasa por desapercibido. Sin embargo, su disefio
exige destreza y criterio de todas las partes involucradas, ya que es la base de todo el proceso
constructivo de cualquier estructura. En la elaboracién de este escrito se explorara las
peculiaridades del uso de cimentaciones profundas ante condiciones estaticas y dindmicas en la
zona de lago de la Ciudad de México. Siendo esta tltima, conocida por sus diversos paradigmas
y conflictividad.

En este contexto, el presente trabajo de tesis analiza de forma integral la efectos que tiene la
subsidencia regional en la interaccion suelo-cimentacion-estructura (ISE), aportando hallazgos
clave sobre el comportamiento complejo y la vulnerabilidad sismica de estructuras cimentadas
sobre pilas de punta. A través del desarrollé de modelos numéricos tridimensionales de
diferencias finitas por medio del software FLAC?P, el comportamiento del suelo es definido
mediante los modelos constitutivos de Mohr-Coulomb para suelos granulares y Plastic-
Hardening para suelos arcillosos. La superestructura se compone de elementos tipo BEAM y
SHELL, mientras que la subestructura cuenta con elementos tipo PILE. Calibrando el modelo con
las mediciones piezométricas realizadas en campo, y pruebas de laboratorio disponibles,
buscando representar fielmente el comportamiento del suelo. Sometiendo el modelo ante el efecto
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del hundimiento regional debido a la sobreexplotacion de acuiferos para distintos afios de estudio
(0 afos, 15 anos, 25 afios, 50 afios) y acciones sismicas, donde se logra identificar los efectos del
hundimiento regional en la interaccion suelo-estructura bajo condiciones tanto estaticas como
dindmicas.



1. Antecedentes

En las ultimas décadas, el estudio de la interaccion suelo-estructura ha experimentado avances
significativos orientados a comprender con mayor precision los patrones de interaccion entre la
cimentacion y el suelo, especialmente en contextos dinamicos y de alta complejidad geotécnica.
A pesar de los progresos alcanzados, la representacion fiel del comportamiento del suelo y de los
mecanismos de respuesta ante cargas estdticas y dindmicas sigue siendo un desafio, debido a la
naturaleza heterogénea, no lineal y dependiente del tiempo de los suelos, asi como a las
limitaciones de los modelos constitutivos y las simplificaciones necesarias en el andlisis numérico
(Duncan, 2000; Phoon & Kulhawy, 1999).

Debido a esto, se ha hecho el uso de enfoques hibridos como el método observacional propuesto
por Terzagui (1968) y desarrollado por Peck (1969) que combinan la teoria con la observacién,
siendo posible ajustar la hipdtesis de disefio tomando en cuenta el comportamiento real
observado durante la ejecucion de la construccion. Metodologia que ha sido clave para mejorar
la confiabilidad de los modelos y desarrollar técnicas de instrumentacion mads precisas, ofreciendo
validar y retroalimentar los analisis numéricos (Finno & Calvello, 2005; Elgamal et al., 2008).

Las cimentaciones de manera general se clasifican de acuerdo con la profundidad a la que las
cargas son transmitidas al suelo. Como su nombre lo indica las cimentaciones superficiales, entre
ellas las compensadas, son las que se encuentran apoyadas en estratos cercanos a la superficie
que cuentan con una buena capacidad portante. Mientras que, las cimentaciones profundas son
utilizadas cuando los estratos superiores no cuentan con una capacidad portante adecuada, por
lo que se transmiten las cargas a estratos mas profundos con una mayor capacidad portante.

En zonas de alta sismicidad que presentan hundimiento regional, como en la caso de la Ciudad
de México, la interaccion entre la cimentacion y el suelo es critica. Siendo usual el uso de pilotes
y pilas que permiten transmitir las cargas a estratos mas resistentes, sin embargo, se encuentran
expuestos a fenomenos como la friccion negativa, asentamientos diferenciales y la accion de
fuerzas sismicas que alteren la respuesta global del sistema. Aunque diversas investigaciones han
demostrado que no tomar en cuenta la ISE y simplemente asumir una condicién de base
empotrada conduce a subestimar desplazamientos, periodos de vibracidon y demandas sismicas,
lo cual afecta la precision del disefio estructural. (Rodriguez & Villavicencio, 2021; Sepulveda
Pinto, 2020).

Los hallazgos que han llevado a la adopciéon de un nuevo paradigma, estan impulsando la
definicion de criterios en los que se imponga explicitamente la interaccion entre el suelo y la
cimentacion, en el modelado estructural. Esto ha sido necesario, dado que la ISE transforma
procesos inherentes, tales como magnitudes de pardmetros claves en la estructura, como la
rigidez global, el amortiguamiento efectivo y la intrinseca distribucién de esfuerzos,
caracteristicos de edificaciones con asientos profundos.



1.1. Evoluciéon Historica de Cimentaciones Profundas

Distintas comunidades a lo largo de la historia han hecho uso de cimentaciones para poder
construir sus hogares e inclusive civilizaciones enteras, de acuerdo con las necesidades de la
poblacion.

Una de las primeras técnicas de cimentacion utilizada por las primeras civilizaciones, es la técnica
de hinca por medio de ramas, troncos de arboles o huesos de animales, realizando una
penetracion reducida en el suelo para compactarlo y aumentar su resistencia.

Con el tiempo, esta técnica evoluciond a viviendas semi-excavadas que datan aproximadamente
del afio 12,000 a.C. Las cuales implicaban realizar excavaciones a cierta profundidad del terreno
con el fin de crear espacios habitables, capaces de dar proteccion contra los elementos. Es posible
encontrarlas en distintas partes del mundo, incluyendo Europa, en donde se han descubierto
numerosos asentamientos prehistdricos de viviendas semi-excavadas. Al mismo tiempo, las
primeras excavaciones profundas y la busqueda de métodos para contenerlas representaron otro
avance significativo.

En el caso de Suiza, donde se colocaron troncos de madera en suelos blandos lacustres para poder
construir casas desde hace miles de afios. Método mejor conocido como construccion sobre pilotes
o pilas en la actualidad, la cual permite construir sobre terrenos que de otra forma serian
inadecuados para la construccion tradicional. En este caso, los pilotes de madera proporcionaban
estabilidad y elevaban las estructuras por encima del nivel de agua para poder proteger las
viviendas de las inundaciones.

Por otro lado, Venecia es famosa por su peculiar arquitectura construida sobre una red de pilotes
de madera en la laguna veneciana. Esta ciudad, fundada en el siglo V, se construyé sobre un
archipiélago de islas en el norte del mar Adriatico. Los pilotes de madera se hincaron en el suelo
fangoso para proporcionar una base solida sobre la cual construir edificaciones. Esta técnica
permitid a los venecianos establecer una ciudad tinica y préspera que, a pesar de los desafios del
entorno, se convirtié en un importante centro comercial y cultural durante la Edad Media y el
Renacimiento al ser capaces de protegerse de invasores sin perder su fuente de sustento.

Antes de la revolucion industrial, las cimentaciones profundas no experimentaron cambios
innovadores en comparacion con las técnicas empleadas en construcciones primitivas. En aquella
época, no existian normas estrictas para su disefio y construccion. El grosor de la madera se
seleccionaba a criterio del constructor, basandose en la capacidad de carga requerida, la cual se
estimaba de forma rudimentaria mediante golpes de un martillo con peso y altura de caida
conocidos. Debido a que las estructuras de la época no experimentaban grandes asentamientos,
no existia una necesidad apremiante de buscar un material que reemplazara la madera. La
abundancia y la facilidad de maniobra de este material lo convertian en la opcion ideal, junto con
la compactacién como técnica de mejora del terreno.



La mecanizaciéon del trabajo y el surgimiento de grandes fdbricas a finales del siglo XIX y
principios del XX transformaron la economia y la sociedad. Estas nuevas fabricas impulsaron la
invencion de las primeras maquinas con energia continua, las cuales, junto con los mecanismos
de trinquete y biela-manivela, introdujeron nuevas fuerzas dindmicas en los procesos
industriales. Llevando a la creacion de maquinas de perforacion a gran profundidad y diametro.

Estas innovaciones requerian cambios radicales en las técnicas de cimentacidén, ya que las
estructuras construidos por medio de métodos tradicionales eran incapaces de soportar las
vibraciones y las cargas que generaban las maquinas. Siendo necesario un conocimiento mas
preciso del comportamiento del suelo para poder garantizar la estabilidad de las edificaciones.

Asi, pues el siglo XX fue el que mas cambios aporto a lo que el estudio de la capacidad portante
del suelo suponia. Por eso la manera de disefar las fundaciones paso a ser de manera analitica.
El desarrollo de los sectores del acero también ayudé a darle soltura tanto al material como a su
flexibilidad de manera que se puedan obtener estructuras mas complejas y resistentes. La puesta
en accion del acero y el hormigdn para construir terraplenes o para construir pilares también fue
una gran innovacion para poder aplicar esos materiales a terrenos problematicos.

El mejoramiento de los ensayos y pruebas de campo permitieron obtener informacion acerca de
las propiedades del suelo y la capacidad portante de las cimentaciones. Superando las
incertidumbre de los métodos empiricos tradicionales, dando paso a una era de mayor eficiencia
y optimizacion de cimentaciones.

Mientras que, los desarrollos tedricos de la elasticidad del siglo XIX dan pie al estudio de la
interaccién suelo-cimentacion-estructura (ISE). Estos trabajos sentaron el precedente para poder
modelar el suelo como un medio continuo deformable. El modelo de Winkler (1867), fue pionero
al idealizar el suelo como una serie de resortes independientes, introduciendo el concepto de la
rigidez del suelo.

Con el transcurso de la evolucion de la teoria de la elasticidad, surgieron otros modelos
destinados a eliminar la falta de continuidad en el modelo de Winkler. Asi, en el afio 1885,
Boussinesq proporciond un modelo teérico fundamental al proponer una solucién para el campo
de esfuerzos y deformaciones debajo de la accion de una carga puntual en un medio elastico semi-
infinito, conocido bajo el nombre de semi-espacio de Boussinesq. En 1936, Mindlin amplio estas
soluciones para incluir cargas en el semi-espacio, lo que las hizo ttiles para analizar los esfuerzos
en el suelo causados por cimentaciones profundas. Estas formulaciones elasticas del semi-espacio
son la piedra angular del método moderno de analisis por elementos finitos y de la teoria de la
ISE estatica.

Los desarrollos tedricos de la elasticidad abrieron el paso al andlisis dindmico de la ISE, donde
Reissner (1936) con su teoria de vibraciones de cimentaciones sobre un medio eldstico, introdujo
el concepto clave de la radiacién de energia (amortiguamiento geométrico) hacia el suelo, que



junto con las contribuciones de distintos autores que surgieron posteriormente establecieron las
bases de la ISE dindmica.

En las décadas de 1950 y 1960 se consolidaron los primeros modelos dindmicos de cimentaciones.
Estudiando la vibracion de cimentaciones rigidas circulares, Bycroft (1956) evidencio la influencia
de la masa y el amortiguamiento del suelo. Mientras que, Housner (1963) y Whitman (1969)
distinguieron la interaccion cinematica de la interaccion inercial. Clasificacion fundamental para
el método de la subestructura, siendo ampliamente adoptada y difundida por Roesset y Kausel
en las siguientes décadas.

En paralelo, Newmark y Veletsos desarrollaron las formulaciones de la rigidez dinamica y el
amortiguamiento equivalente de cimentaciones superficiales y profundas. Las cuales representan
al suelo por medio de las funciones de impedancia, es decir, resortes y amortiguadores.
Permitiendo extender el anélisis de la ISE a configuraciones mas complejas como pilotes y grupos
de pilotes, facilitando la incorporacion de la deformabilidad del suelo en el andlisis sismico de
estructuras.

La consolidacion tedrica comenzo a tomar forma durante los afios setenta. En esos arfios, Novak
(1974, 1977) presenta las primeras funciones de impedancia dindmica para pilotes aislados y
grupos de pilotes. Estos modelos consideran la rigidez y amortiguamiento radiativo, por lo que
pueden representar de mejor manera la interaccion de los pilotes y su medio circundante. A decir
de Roesset (2013), en este mismo periodo se dieron importantes aportes en lo que respecta a los
efectos de la estratigrafia, el empotramiento y la interaccion entre pilotes en grupo, todos en torno
a la respuesta dindmica de cimentaciones profundas. En esta etapa, aparece el método de la
subestructura, lo que impulsé los tratamientos numéricos modernos.

La década de 1980 marco6 un avance significativo gracias a la computacion. Por ejemplo, Kausel y
Peek (1982) experimentaron con formulaciones de elementos de frontera y funciones de Green, lo
que permiti6 modelar cimientos en suelos estratificados. Kaynia y Kausel (1982, 1986)
generalizaron estas ideas al analisis dindmico de pilotes en cimientos estratificados mediante
matrices de prioridad, lo que era imprescindible para los cimientos en el disefio practico. Es un
gran avance si se tiene en cuenta que Wolf (1985) daba modelos simplificados de impedancia que
muchas veces eran sélo aplicables.

Enlos anos noventa y los inicios del nuevo milenio, las funciones de impedancia de Gazetas (1991)
se convirtieron en el estdndar de la profesion. Gracias a su siguiente uso y al siguiente modelo
simplificado de resortes y amortiguadores equivalentes de programas comerciales, la ISE se ha
integrado en el disefo sismico de puentes, edificios altos y centrales nucleares. Esto fue posible
por la combinacion de enfoques experimentales (ensayos de vibracién, ensayo en mesa,
centrifuga, etc.) con modelos analiticos y numéricos.

Con el inicio del siglo XXI, se dio un paso hacia la complejidad y el realismo en la modelacion. Se
incorporaron analisis no lineales del suelo y de las cimentaciones, integrando fenémenos como la



degradacion de rigidez, el deslizamiento, el gapping y la licuacion. Plataformas como OpenSees
desarrollaron mddulos especializados en cimentaciones profundas, lo que permitié aplicar
modelos p-y y t-z dindmicos a pilotes en estudios sismicos avanzados (Raychowdhury &
Hutchinson, 2008). Paralelamente, surgieron macro-modelos simplificados, como el Plasticity
Based Macroelement (PBM) y el Contact Interface Model (CIM) (Nova & Montrasio, 1997; Gajan
& Kutter, 2008), que facilitaron la representacion de la interaccion no lineal cimentacién—suelo sin
necesidad de discretizaciones muy finas, los cuales fueron validados mediante ensayos de
centrifuga geotécnica.

En el ambito experimental, se ha presenciado un incremento significativo en pruebas dinamicas
a escala completa utilizando mesas vibratorias y centrifugas. Por ejemplo, Boulanger prueba
pilotes en cargas ciclicas sismicas; la experimentacion mencionada anteriormente destaca la
importancia de los efectos de grupo y de la estratigrafia del sitio de estudio en la respuesta.
También, las respuestas dindmicas de diferentes configuraciones de pilotes se grabaron y se
describen; resultando en la interaccion entre los efectos inerciales y cinematicos, los cuales se
modelaron en el laboratorio de manera confiable comparandolos con los diferentes modelos en

campo.

Finalmente, los grandes sismos de las ultimas décadas como los de Loma Prieta (1989) y Kobe
(1995) han impulsado el estudio de cimentaciones profundos. Debido a que, estos eventos
evidenciaron que la ISE no siempre es benéfica, ya que en algunos casos es posible que los
periodos estructurales se alarguen y que se amplifique la demanda sismica (Mylonakis y Gazetas,
2000), contribuyendo a dafios severos en puentes y edificios cimentados en pilotes. Combinando
de manera sistemdatica los enfoques directos y de subestructura, junto con métodos
computacionales que permiten considerar las no linealidades del suelo, la cimentacion y la
superestructura, buscando consolidar una visién integral del comportamiento de cimentaciones
profundas bajo efectos sismicos.

1.1.1. Contexto Mundial

Las cimentaciones profundas han sido utilizadas desde hace milenios en todo el mundo. El
avance de las tecnologias ha buscado mejorar el comportamiento de las cimentaciones profundas
con métodos de construccion mas seguros y economicos que se adapten a las condiciones del
subsuelo.

Sin embargo, tanto la estructura como la cimentacion se expone a las caracteristicas de
movimiento del terreno donde se encuentra. Existiendo dos tipos de comportamiento, uno
cuando esta la estructura y otro cuando no se encuentra, de acuerdo con la definicién de
Interaccion Suelo-Estructura (ISE) de Espinoza (1999).

De acuerdo con Huseyin Cilsalar (2020), se tiene una gran incidencia en la respuesta sismica de
la estructura considerando las propiedades del suelo de cimentacién. Por otro lado, Khalil L.
(2005) determina los beneficios del uso de una base flexible en comparaciéon con una base



empotrada cuando se someten a los efectos del ISE bajo cargas sismicas, ya que las incidencias
directas con el periodo fundamental y el amortiguamiento del sistema, llevando a un proyecto
conservador al no considerar estos efectos.

Al considerarlos se tiene una mejor respuesta sismica de la estructura al tener en cuenta las
caracteristicas del sitio, la cimentacion y el sistema estructural que incide en el comportamiento
dinamico, al igual, que los efectos locales en la edificacion.

Las investigaciones conducidas por Chopra et al. (1985) determinan que las estructuras que se
encuentran en un suelo flexible con la facilidad de presentar desprendimientos cuentan con
efectos benéficos segun los parametros del sistema, al igual que las caracteristicas de la fuente de
excitacion. Los parametros involucrados en relacion con la estructura-rigidez del suelo son en su
mayoria la geometria de la edificacion, la cimentacion, el médulo del suelo y el perfil de velocidad
de onda de corte. Sus efectos se dividen en inerciales y cinematicos gracias a Whitman y Bielak
(1982), al igual que Avilés (1999). Los efectos inerciales que se explicaran mas a detalle
posteriormente, son la modificacion de la ductilidad con respecto a su estado de base rigida,
mientras que la interaccion cinematica se reduce a los elementos de traslacion de la cimentacion
por el efecto promediador y el filtrado de componentes de alta frecuencia que derivan de la

excitacion sismica.

A pesar de su importancia, muchas veces no se toma en cuenta tanto en el andlisis como en el
disefio de la estructura. Siendo no recomendable estd practica en suelos firmes pero sobre todo
en suelos blandos como los que se presentan en la Ciudad de México.

Tabla 1-1. Desarrollo de cimentaciones profundas y métodos de analisis de Interaccion-Suelo-
Estructura.

Métodos de Analisis en
Desarrollo en

Periodo . . Subsidencia e Interaccion Referencias
Cimentaciones Profundas .
Suelo-Pila-Estructura (ISE)
Burland, J. B., & Wroth, C.
. Uso de pilotes de madera Empirico, basado en la urland, J. B, & Wroth, C
Antigiiedad , . P. (1975). Settlement of
en zonas humedas para observacion directa de o ,
(-5000 a.C.) soportar estructuras fallas y deformaciones buildings and associated
P ' y ‘ damage (No. CP 33/75).
. Analitico cualitativo. Fang, H. Y., & Daniels, .
Pilotes d dera tratad
Edad Media rotes e macera tatacos Inspecciones visuales, L. (2017). Introductory
con resina como sustento . . . .
(500-1500 . procesos constructivos que  geotechnical engineering: an
para mejorar su o . :
d.C) . se justifican en la environmental perspective.
durabilidad. ..
experiencia. CRC Press.
Estudios iniciales sobre
Revolucién . asentamientos diferenciales Terzaghi, K.
. Llegada de pilotes de acero . ) . )
Industrial concreto reforzado. iunto Y las primeras ecuaciones  (1943). Theoretical soil
(1750-1850) y ') de elasticidad aplicadasa  mechanics.

con el desarrollo de

cimentaciones.



técnicas de hincado
mecanico.

Uso de cimentaciones
profundas para construir
edificaciones grandes,
puentes, ferrocarriles,

Las teorias de elasticidad y
esfuerzos son usadas,
también se presentan las

Das, B. M., & Sivakugan, N.
(2017). Fundamentals of

Siglo XIX entre otros. primeras soluciones para ) L
. . geotechnical engineering.
Cimentaciones profundas poder abordar problemas .
s ; Cengage Learning.
para la construccién de de asentamientos y
puente, ferrocarriles y subsidencia.
edificios grandes.
Tambid .
La introduccion del ambién entran ,e 1 Juego
hormigoén pretensado y de los nuevos métodos
las r%uevis técnicas c}lle analiticos, basados en la Poulos, H. G., & Davis, E.
1930 a 1950 . . teoria de Terzaghi, que H. (1980). Pile foundation
hincado de pilotes son ) .
. versan sobre la analysis and design.
temas importantes de la . .,
- consolidacién y la
construccion. . .
resistencia al corte.
Se aceptan métodos
Desarrollo de pilotes de NUMETICos bisicos por Bowles, J. E., & Guo, Y.
. ., . medio de los elementos . .
cimentacion prefabricados . (1996). Foundation analysis
1960 a 1970 , L, finitos en 2D. Se llevan a .
y métodos de perforacion cabo andlisis simplificados and design (Vol. 5, p. 127).
con bentonita. . . p New York: McGraw-hill.
de la interaccion entre
componentes.
Se han aplicado un gran
Lol el nimrodemodtt | enkewir, 0C.
P A e Taylor, RL. (2000). The
1980 destinados especificamente que han propiciado un g
, Finite  Element  Method.
a aquellos suelos blandos- desarrollo en la teoria de .
. . . . Butterworth-Heinemann.
es obligatoria. interaccién suelo-
estructura.
Se aplican modelos
El uso de pilotes de numéricos
friccion y punta, disefiados  tridimensionales, lo que ha  Brinkgreve, R.B.J. (2002).
1990 especificamente para llevado a un crecimiento en PLAXIS Manual.  Delft
suelos blandos, es la teoria de interaccion University of Technology.
fundamental. entre el suelo y la
estructura.
Se aplican modelos
. El uso de pilott.es (ie N ngméricos Conte, J.P. & Yang J.
friccién y punta, disefiados  tridimensionales, lo que ha ) .
. . (2006). Numerical Modeling
2000 especificamente para llevado a un crecimiento en

suelos blandos, es
fundamental.

la teoria de interaccion
entre el suelo y la
estructura.

of Soil-Structure Interaction.
ASCE Publications.
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Estamos hablando del uso Se aplican modelos de

de pilotes inteligentes machine learning para la
Actualidad equipados con sensores prediccién de la Liu, H, gt al. (202'3).
(2020-2025) para un monitoreo en subsidencia y se utilizael = Advances in  Foundation
tiempo real, asi como de BIM para el disefio y el Engineering. Springer.
técnicas avanzadas de analisis de las
hincado y perforacidn. cimentaciones.

1.1.2. Contexto en México

El hundimiento y agrietamiento del terreno es un problema geoldgico-geotécnico que, a nivel
mundial, ha llamado la atencion de especialistas, investigadores, urbanistas, constructores,
medios de comunicacién y gobiernos (CENAPRED, 2014) debido a los cuantiosos y recurrentes
dafios que ocasionan en los sectores de vivienda, carreteras, vias férreas, lineas de comunicacion
y conduccion, instalaciones industriales y en obras de ingenieria.

La Repuiblica Mexicana cuenta con una superficie de 1 964 375 km? de los cuales 1 042 369.56 km?
(53.06%) de la superficie presenta afectaciones por hundimiento y agrietamiento muy bajas, 149
523.92 km? (7.61%) presenta afectaciones bajas, 632 156.87 km? (32.18%) presenta una afectacion
media, 122 045.05 km? (6.21%) afectaciones altas, asi como 18 279.57 km? (0.96%) presentan
afectaciones en el rango de muy alto. Las tasas de hundimiento son variables debido a que estan
controladas por el espesor y las caracteristicas geomecanicas de los sedimentos. Asimismo, la
intensidad de las tasas de extraccion de agua subterranea y la recarga del acuifero juegan un papel
crucial en su evolucién, control y minimizacion de riesgo (Tuxpan, 2018).

El hundimiento se caracteriza por ser un movimiento tridimensional que depende del estado de
esfuerzos y geodindmicas del terreno, dominando tanto los movimientos verticales como los
horizontales. Siendo reflejado el movimiento vertical en la topografia por una oquedad o
subsidencia, la cual es facilmente estudiada por métodos geoldgicos-geodésicos, entre otros; no
obstante, los movimientos laterales son menos evidentes y se manifiesta menos en superficie,
sobre todo en dreas planas, donde la componente vertical es muy pequefia, siendo dificil
identificar dichas deformaciones con métodos tradicionales. El hundimiento regional se puede
definir como un descenso de la superficie del terreno (Lugo, 2011), respecto a un punto fijo que
no presenta movimientos o que sus desplazamientos (verticales, principalmente) son
insignificantes y mucho menores a los del resto del terreno.

El fendmeno se presenta principalmente en suelos de origen lacustre y en depdsitos aluviales y
fluviales, constituidos por particulas finas de suelo como arcillas, limos y arenas finas
(CENAPRED, 2014). Son varias las causas que pueden provocar la deformacién del terreno, entre
éstas se tienen: i) la aplicacion de cargas superficiales, ii) la deformacion natural, iii) el
hundimiento por extraccion de agua y iv) la contraccion por desecacion natural. Sin embargo, el
proceso que mas influye en la deformacion del subsuelo es la consolidacion por extraccion de

agua.
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El fendmeno de subsidencia hoy, a 95 afnos de su descubrimiento por Roberto Gayol (1925) y cerca

de 70 anos de su explicacion cientifica por Nabor Carrillo (1948), persiste con efectos acumulados

a través del tiempo que causan asentamientos totales y diferenciales considerables.

La presencia de depositos de arcillas compresibles en el Valle de México condiciona la evolucion

de las cimentaciones profundas, que tiene que ver con el surgimiento de nuevos métodos de

analisis. A continuacion se hace una resena histdrica de las cimentaciones profundas en México.

Tabla 1-2. Evolucion de las cimentaciones profundas en México.

Desarrollo en

Métodos de Analisis en

Periodo Cimentaciones Subsidencia e Interaccion Referencias
Profundas en México Suelo-Pila-Estructura (ISE)
(. . Aguilar, L. F. (1988).
. Emplea las técnicas empiricas . .
. El uso de pilotes de . Irrigacion y urbanismo
Epoca . en funcién de observar el
. madera en las chinampas . en la Cuenca
Prehispéanica . comportamiento del suelo en .
(1325 a 1521) y construcciones lacustres los casos de terrenos blandos Mesoamericana de
de Tenochtitlan. AcuAticos y Meéxico. Revista
’ Geogrifica, (107), 5-28.
Sin analisis formal; el primer
Cimentaciones de piedra ' pr De Anda, A. (1995). El
. . predecesor se basa en la
Siglo XVI vy pilotes de madera para ., L. Lago de Texcoco y la
. . . observaciéon empirica de ) -
(1521 a1600) las iglesias y edificios ] ] ) Ciudad de Meéxico.
) asentamientos diferenciales en
coloniales. Conaculta.

suelos blandos.

La  introduccién de Analisis basico de la Santoyo, E. & Ovando-
Siol XIX cimentaciones profundas estabilidad, basado en la Shelley, E. (2004).
iglo
(1§OO 1900) hechas de mamposteria y experiencia practica, y disefios Geotecnia e Ingenieria en la
a
madera para grandes que han sido adaptados a Ciudad de  Meéxico.
edificios. través de ensayo y error. UNAM.
Aplicacién de pilotes de Introducciéon de teorias de )
o . ... Terzaghi, K. (1943).
concreto armado en elasticidad aplicadas al anadlisis . ]
1930 a 1950 . ] . Theoretical Soil
proyectos urbanos y de deasentamientosy subsidencia , .
. . Mechanics. Wiley & Sons.
infraestructura. en suelos arcillosos.
Métodos  analiticos  para
Uso de pilotes de friccion comprender la  interaccion L.
; . taci lopilacestruct Reséndiz, D. (1971).
unta en cimentaciones suelo-pila-estructura sus
1960 a 1970 yP . . p L y Anilisis de Fundaciones en
de edificios altos en la primeras aplicaciones dentro Suelos S UNAM
uelos Suaves. .
Ciudad de México. de los modelos
bidimensionales.
Incremento en el uso de ) L.
Afios 1980 . . Métodos numéricos como Ovando-Shelley, E.
pilotes hincados en . .
elementos finitos para modelar (1988). Interaccion Suelo-
proyectos de
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infraestructura urbana y

interaccion suelo-estructura en

Estructura en  Suelos

transporte. suelos altamente compresibles.  Blandos. UNAM.
. - . Integracion de software )
Ejecuciéon de pilotes de . . Marsal, RJ., & Mazari,
., geotécnico  avanzado (e},
- gran didmetro y M. (1990). El Subsuelo de
Anos 1990 ] . . PLAXIS) para modelar . o
cimentaciones mixtas en ) . . ., la Ciudad de México.
Lo subsidencia y su interaccion
obra publica. UNAM.
con estructuras.
Uso de ilotes Simulaciones numeéricas
, 3 paclo Ovando-Shelley, ~ E.
prefabricados y tridimensionales avanzadas; (2004) Geotecni
. eotecnia e
fios cimentaciones profundas incorporacion el analisis . ,
Anos 2000 i i fund i i6 del alisi
o L ] . Ingenieria en la Ciudad de
hibridas en mega dindmico y  subsidencia .
. . Meéxico. UNAM.
construcciones. regional.
Adicién de cimentaciones Uso de aprendizaje automatico .
. ) . Gardufo-Monroy, V.H.,
, rofundas con sensores para predecir la subsidencia; a L
fund decir la subsid 1
Actualidad . . . S et al. (2021). Engineering
para monitoreo en tiempo igual que el analisis integral ) .
(2020 a 2025) ) o . Challenges in Mexico City.
real y métodos con modelos tridimensionales .
Springer.
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1.1.3. Contexto en la Ciudad de México

La fundacion de la Ciudad de México-Tenochtitlan en 1325 con la llegada de los Chichimecas del
norte de Mesoameérica, que no tuvieron otra opcion mas que ocupar la zona lacustre pantanosa
dela Cuenca de México. Se enfrentaron a la problematica que representaba el suelo para sus obras
e hicieron uso de procedimientos y conceptos geotécnicos que hoy en dia siguen en uso.
Ejemplificando esto con la construccion del Templo Mayor, donde, se mejoro el terreno por medio
del hincado de troncos, se precargo el subsuelo con un relleno para usar estacones que
transfirieran la carga al subsuelo, usando tezontle para reducir el peso de la pirdmide que se
realizo en seis etapas constructivas.

Esta edificacion se mantuvo estable hasta la llegada de los conquistadores, quienes construyeron
sobre las ruinas. Ocasionando la aparicion de asentamientos diferenciales hoy en dia en el Centro
Historico de la ciudad, siendo el resultado de un subsuelo con una historia de distintas cargas y
descargas en zonas precomprimidas que inevitablemente variaron las propiedades mecénicas del
subsuelo.

En los tres siglos que durd la Colonia se llevo a cabo la desecacién de las zonas anegadas,
perdiendo en totalidad su agua hasta que se convirtieron actualmente en avenidas por donde
circulan diversos sistemas de transportes. Siendo el tnico vestigio de lo que alguna vez fue un
valle lleno de lagos, los canales de Xochimilco.

Actualmente, las cimentaciones en la Ciudad de México enfrentan materiales depositados en lo
que solian ser los antiguos lagos de Texcoco, Xochimilco y Chalco. Una gran porcién del area
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urbana se caracteriza por los suelos arcillosos, muy compresibles y con baja resistencia al esfuerzo
cortante en la Zona de Lago, denominada Zona III en el Reglamento de Construcciones del
Distrito Federal. Que en conjunto con una zona sismica activa con pronunciados efectos de sitio
y el fendmeno de subsidencia debido a la disminucién de cargas piezométricas en los acuiferos
superficiales por la sobreexplotaciéon del agua para consumo humano e industrial, la
vulnerabilidad de las estructuras a sufrir hundimientos importantes, desplomes e inclusive
colapsos es mayor.

19.60

LATITUD

19554¢
19.50
1945 o0
1940..'5“(‘4‘
1935
19.30 E‘..
1925

19.20 4

19.45 =
-99.30 -99.25

s T———— =
9920 9915 -99.10 -99.05 -9900 -9895 -9890  -98.85

LONGITUD
+Zona |

[ Zona Il Escala grafica
01 25 § 10 15 20 Km

[ Zona lll ™

Figura 1-1. Zonificacion geotécnica de acuerdo con la NTC-CIMENTACIONES-2023.

Debido a la Zonificacion Geosismica que compone la metropoli (Figura 1-1), la mayoria de las
cimentaciones que se utilizan son de tipo profundo. Aunque, en el caso de edificaciones pequenas
o casas aun se hace uso de cimentaciones superficiales, mostrando los tipos de cimentaciones mas
usadas en la Figura 1-2.
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Figura 1-2. Tipos de cimentacion para casas y edificios de la CDMX.

Comenzando con los cimientos superficiales de mamposteria que se usaron por varios siglos, se
paso a las losas de cimentacidn de concreto reforzado que transfieren la carga del suelo de apoyo
por medio de toda el drea en planta de la superestructura. Después, hizo su aparicion la
cimentacién compensada que reduce la presion sobre el subsuelo al igualar el peso del material
excavado en la estructura. Después, en un cajon monolitico con contratrabes peraltadas con una
losa fondo y una losa tapa el Ingeniero Miguel Angel de Quevedo construyé un banco y una
tienda departamental con un sétano de 4 m de profundidad.

Conforme las edificaciones aumentaban de pisos, se empezd transferir el peso de la estructuracion
a estratos con mejores propiedades al desplantar pilotes de punta en la Primera Capa Dura. Al
pasar el tiempo con la presencia del hundimiento regional en el valle se empezo a elevar el terreno
circundante, causando problemas en las cimentaciones superficiales.

De esto surgio la cimentacion mixta compensada, compuesta de un cajon de cimentacién con
pilotes de friccién que se encuentran en los depositos arcillosos blandos para edificios de entre 6
y 15 pisos, los apoyos de puentes vehiculares o las lineas elevadas del Metro ubicadas en la zona
de lago.

Asimismo, para los edificios hay otras propuestas de cimentacién como se muestran en la Figura
2. Las cuales evitan por medio de mecanismos de control la emersion al aprovechar la capacidad
de los pilotes de punta, adecuando a la superficie del terreno adyacente los desplazamientos del
edificio.
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Mostrando en la siguiente tabla una breve evolucion histérica de cimentaciones profundas y

métodos de analisis ante efectos de subsidencia en la Ciudad de México.

Tabla 1-3. Evolucidn de las cimentaciones profundas y métodos de analisis en la Ciudad de

México.
Métodos de
Desarrollo en Analisis en
. Cimentaciones Subsidencia e Ejemplos .
Periodo ., i Referencias
Profundas en la Interaccion Representativos
CDMX Suelo-Pila-
Estructura (ISE)
Mediante pilotes
de madera y Técnicas Palerm, A. (1973).
Epoca plataformas empiricas basadas Chinampas de Agricultura
Prehispanica artificiales en en la experiencia Xochimilco y  Chinampera en el
(~1325-1521) construcciones en el manejo de Templo Mayor. Valle de Meéxico.
como templos o suelos lacustres. UNAM.
chinampas.
Catedral
Cimentaciones de Observacion Metropolitana: De Anda, A.
Siglo XVI (1521 piedra y pilotes de ernpl'rica. de cimentacion (1995). El Lago de
1600) madera para asentamientos reforzada con Texcoco y la Ciudad
iglesias y edificios diferenciales, sin pilotes de madera de Meéxico.
coloniales. analisis formal. en el subsuelo Conaculta.
blando.
., Palacio de Bellas
Construccion  de . Ny
. ) , Artes: cimentacion Santoyo, E., &
cimentaciones Meétodos basados .
rofundas de en ensayo vy error hundida Ovando-Shelley,
Siglo XIX (1800- Elam osteria  en  con reyisti']os de' parcialmente E. (2004). Geotecnia
1900) P 11 g, durante la e Ingenieria en lIa
obras publicas y deformaciones Ly . s
edificios sionificativas construccion Ciudad de Meéxico.
o &n ' debido a la UNAM.
histéricos. . .
subsidencia.
Torre
Introduccion de Métodos basicos Latinoamericana: Reséndiz, D.
pilotes de concreto de elasticidad y cimentada sobre (1971). Andlisis de
1930 a 1950 armado en consolidacion pilotes de concreto  Fundaciones en
edificios y obras para estimar que aprovechan la Suelos Suaves.
de infraestructura. asentamientos. capa dura del UNAM.
subsuelo.
Modelos Edificio Torre Ovando-Shelley,
Incremento en el . . . .
) bidimensionales Insignia: E. (1988).
uso de  pilotes suelo-pila- cimentacion que Interaccion  Suelo-
1960 a 1970 hincados y p g |
. estructura-accion  se basa en pilotes Estructura en
sistemas . - . .
. (en la direccion introducidos en el Suelos Blandos.
combinados en . .
transversal al eje horario para UNAM.
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edificios de gran
altura.

principal de Ia
construcciéon) y
analisis dinamicos

permitir a la
unidad aceptar las
condiciones  del

iniciales. terreno.
Utilizaciéon de
iy . Metro de Ia
Adopcién de métodos . ..
. s e Ciudad de México:
pilotes de friccion numéricos soluciones de Marsal, RJ, &
y gran didmetroen (elementos finitos) cimentacién Mazari, M. (1990).
1980 areas de para la El Subsuelo de la
. . L adaptadas a los . ey
subsidencia de modelizacién de ofoctos  de  Ia Ciudad de Meéxico.
especial subsidencia y del . . UNAM.
. . subsidencia
relevancia. comportamiento recional
no lineal del suelo. & '
Incorporaciéon de Software Torre Mayor:
pilotes avanzado como cimentacién Ovando-Shelley,
prefabricados y PLAXIS para disefiada para E. (2004). Geotecnia
Afios 2000 cimentaciones con simulaciones soportar tanto la e Ingenieria en Ia
diseno hibrido en tridimensionales subsidencia como Ciudad de Meéxico.
grandes de interacciéon cargas  sismicas UNAM.
proyectos. suelo-estructura. importantes.
Tmol Ly Complejos
dmp ementaa(l)n modelos Tren  Interurbano Gard
e ilotes . . i oy . arduno-Monroy,
L P tridimensionales; ~ Meéxico Toluca: y
inteligentes  con e disefiar V.H., et al. (2021).
) . analisis integrado " . . .
Actualidad sistemas de de subsidencia v]a Cimentaciones ante Engineering
(2020 a 2025) monitoreo robia dina’nz,ica suelos con alta Challenges in
integrado y gelp terreno  bor subsidencia 'y con  Mexico City.
soluciones medio de s'sterEas condiciones Springer.
i i o
sostenibles. dindmicas.

BIM.

1.2. Clasificacién de Cimentaciones Profundas

Cuando los estratos superficiales del terreno presentan un alto grado de compresibilidad y una
resistencia insuficiente para soportar las cargas que transmite la superestructura se debe recurrir
al uso de cimentaciones profundas que permiten transmitir las cargas estructurales al estrato mas
competente, que puede ser un lecho rocoso u otro estrato con capacidad portante adecuada.

No obstante, hay situaciones en las que no es posible localizar un estrato resistente o rocoso a una
profundidad razonable, por lo que se hace uso de cimentaciones que transmiten las cargas por
medio de la resistencia por friccion generada en la interfaz suelo-cimentacién. Mecanismos que
aprovecha la resistencia al esfuerzo cortante del terreno entre el fuste de la pila y el suelo
circundante. Ambos mecanismos, tanto la resistencia por friccion lateral como por la resistencia
por punta contribuyen al soporte total de la carga. La transferencia de carga de cada mecanismo,
depende de distintos factores como el tipo de suelo, la geometria de la pila, el método
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constructivo utilizado y las condiciones de carga (Tomlinson y Woodward, 2015; Poulos y Davis,
1980).

Usualmente la distincién entre pilas y pilotes se basa la magnitud del didmetro o lado,
dependiendo de su geometria. De manera general, las pilas normalmente cuentan con mayores
dimensiones que los pilotes, siendo construidas por medio de la excavacion y colado en sitio por
sus dimensiones. Por otro lado, es mas comtn que los pilotes sean prefabricados o colados en el
sitio con didmetros mas reducidos. En ambos tipos de elementos sus secciones suelen ser
circulares o rectangulares, segtin las condiciones del terreno, las cargas estructurales y el método
constructivo.

1.2.1. Pilotes

Son elementos alargados con una seccion transversal pequefia en comparacion con su longitud
que transmiten parcial o totalmente el peso de la estructura a estratos profundos resistentes o en
su caso menos compresibles que los superiores. Usualmente cuentan con dimensiones
transversales de entre 0.3 m y 1 m. Se usan normalmente cuando las capas cercanas al subsuelo
son muy compresibles por la presencia de arcilla muy blanda, suelos organicos y turba o limo y
arena en estado suelto.

1.2.1.1. Tipos de Pilotes

Los pilotes, al igual que las pilas, pueden clasificarse segtin tres criterios fundamentales: su
configuracion estructural, el mecanismo de transferencia de carga al suelo y el material que los
conforma.

1.2.1.1.1. Configuracion

1.2.1.1.1.1. Pilote aislado

Es un elemento que se encuentra lo suficientemente alejado de los demds para no interactuar con
otros elementos. En caso de que sean ejecutados “in situ” su didmetro no debe de ser menor a 450
mm, mientras que si cuentan con un didmetro de 450-1000 mm se deben arriostrar lateralmente.
En el caso en que sean prefabricados hincados, se pueden construir arriostrandolos en ambas
direcciones ortogonales de tal manera en la que los momentos resultantes de estas direcciones
sean nulo o absorbidos por la armadura del pilote o las vigas arriostradas.

1.2.1.1.1.2. Grupo de pilotes
Se denomina un conjunto de pilotes que se encuentran lo suficientemente cercanos entre si, por
lo que interactiian mediante elementes estructurales de manera unida.

1.2.1.1.1.3. Zonas pilotadas
Componente espaciado o en puntos estratégicos que por su escasa capacidad portante individual,
su uso se enfoca auxiliar la prevencion del hundimiento de las cimentaciones.
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1.2.1.1.1.4. Micropilotes

Elementos que suelen ser de seccidn circular que se distinguen por contar con un didmetro
pequeno que con una capacidad alta de compresion transfiere las cargas a una capa resistente o
lecho recoso del suelo. También se pueden disefar para soportar esfuerzos de flexion, cortante e
incluso tension,

1.2.1.1.2. Forma de Trabajo

Determinar la longitud adecuada para cada tipo de cimentacién segtin las caracteristicas del
proyecto requiere de un buen juicio. Por lo que, los pilotes se dividen de acuerdo con su longitud
o0 los mecanismos de transferencia de carga del suelo. Centrandonos en este tltimo, se subdivide
en dos categorias principales, pilotes de punta y de friccion.

1.2.1.1.2.1. Pilotes de Punta

Son aquellos cuya capacidad de carga es desarrollada a partir de apoyos directos con el estrato
resistente, en caso de que haya presencia de roca madre o material firme a una profundidad
razonable. La capacidad ultima de estos, se ve reflejada por la capacidad de soporte de carga del

material subyacente y del drea de su seccion. (Figura 1-3)

Qll

l

Suelo blando
compresible

Suelo duro
Qp o roca

Qu ~ Qp
Figura 1-3. Pilote de punta.

Al yacer en el estrato duro, su carga ultima se expresa como:

Qu= Qp + Qs (1-1)

Qp = Ap +qp (1-2)
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L
Qs = fo fsCddz (1-3)

Donde

Qp; la carga soportada por el pilote de punta

Qs; la carga soportada por la friccion que se desarrolla en el lado del pilote.
Ap; area de la seccion en la punta

dp, capacidad portante en la punta

f's, resistencia unitaria a la friccion

Cd, perimetro efectivo del pilote

L, longitud del pilote que se encuentra en contacto con el suelo

z, profundidad

En el caso de que Qg sea despreciable, entonces

Qu~0Qp (1-4)

Por lo que, la longitud del pilote se puede estimar por medio de los registros de exploracion del
subsuelo disponibles.

1.2.1.1.2.2. Pilotes de Friccion

La resistencia de este tipo de pilotes se basa en la friccion lateral que se genera entre la superficie
del pilote y el suelo mas blando que lo rodea a cierta profundidad (Figura 1-4). El suelo ejerce una
presion radial sobre el pilote, lo que genera una fuerza de friccién que se opone al movimiento
de este. Esta friccion es la que permite al pilote soportar las cargas que se le aplican.

Su carga ultima suele ser directamente proporcional a la carga soportada que resiste el corte entre
el suelo y el pilote, debido a que la carga soportada en la punta suele ser despreciable.

Qu = Qs (1-5)

Ademas de la friccion, en suelos arcillosos esta resistencia a la carga aplicada también se debe a
la adhesién. Es posible determinar la longitud necesaria por medio de la resistencia del suelo al
corte, la carga aplicada y el tamano del pilote.
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L I ISuelo blando

compresible

Qp

Figura 1-4. Pilote de friccion.

1.2.1.1.2.3. Pilotes Mixtos

La resistencia de los pilotes no solo depende de la friccion lateral y la capacidad de punta, sino
también de la interaccidén entre ambos mecanismos. La distribucion de las cargas entre la punta y
el fuste del pilote estd influenciada por la rigidez tanto del pilote como del terreno circundante.

En el caso de que el nivel del agua subterrdnea se encuentre por encima del fondo del pilote, este
puede estar sometido a esfuerzos de traccion debidos a la subpresion del agua, que ejercera su
correspondiente empuje ascendente capaz de equilibrar la carga axial del pilote e incluso
levantarlo, en lo que se conoce como "rozamiento negativo".

Los esfuerzos horizontales que actuan sobre la estructura también pueden afectar el
comportamiento de los pilotes. Estos esfuerzos pueden generar cargas de traccion o compresion
en el pilote, dependiendo de su direccion y magnitud. Siendo los pilotes inclinados la solucion
mas efectiva para esto, ya que se inclinan hacia la direccion en la que se presente la fuerza
horizontal que induce un sismo.

Utilizando de manera general con la punta en el estrato duro,

Qu= Qp + Qs (1-6)

Donde
Qp; la carga soportada por el pilote de punta

Qs; la carga soportada por la friccion que se desarrolla en el lado del pilote.
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1.2.1.1.3. Material

1.2.1.1.3.1. Pilotes de Madera
Son troncos de arboles sin ramas ni corteza rectos, sanos y sin defectos. Su longitud maxima se
encuentra entre los 10 y 20 m, dividiéndose en tres clases:

Tabla 1-4. Caracteristicas generales de pilotes de madera.

Didmetro minimo

Clases [mm] Tipo de Carga/Uso
A 356 Carga pesada
B 305-330 Carga media

Trabajos provisionales o de manera

c 305 permanente debajo del nivel freatico.

Al tener una capacidad limitada de 25-30 ton, se utilizan elementos de acero para evitar dafios en
su punta y en su parte superior se coloca una banda metdlica, al realizar el hincado. Debido a
esto, se limita su uso a las estructuras provisionales o con el fin de compactar arenas.

En suelos saturados, permanecen de manera indefinida sin dafios. De manera contraria, en un
ambiente marino son dafnados por los microrganismos en pocos meses y en el caso de que se
encuentren encima del nivel freatico los insectos acaban con estos, teniendo que hacer uso de
preservadores.

1.2.1.1.3.2. Pilotes de Concreto
Elementos usualmente prefabricados o vaciados in situ, son los mdas usados en el mundo debido
a su relacion calidad-precio. Siendo los prefabricados los mas comunes en el caso de los pilotes.

Con una seccidn transversal cuadrada u ortogonal, soportan cargas axiales de trabajo de 450 a
3500, estos suelen ser de seccidn llena pero se ha estado desarrollando el uso de pilotes huecos

como una manera de economizar y eficientizar los

Los pilotes pretensados usando cables de acero de alta resistencia de 1800 Mn/m? son una mejor
opcion que los postensados, cuentan con una mayor resistencia a flexiéon teniendo menor
probabilidad de dafiarse mientras se manipulan e hincan. Por lo que, es posible cortar los pilotes
sin afectar su fuerza.

Sin embargo, en comparacion con los de acero se pueden danar facilmente al estar en condiciones
dificiles de hincado. A pesar de esto, su popularidad se debe a favorable relaciéon calidad-costo,
ya que ofrecen una capacidad de carga relevante. Presentando en la Tabla 1-5 las caracteristicas
generales de pilotes prefabricados de concreto.

Tabla 1-5. Caracteristicas generales de los pilotes de concreto prefabricados.
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Longitud Carga

Pil
(; 0(::: e(ti(f promedio promedio Ventajas Desventajas
[m] [kN]
e Ideales para
Prefabricados 10-15 300-3000 excavaciones
d1f1‘c1les. e Complicada
e Resistentes a la i L,
corrosion ejecucion del
) 10_4?, e TPosibili da. dde corte adecuado.
Prefabricados ~ Extension 7500-8500 : Transporte.
Pretensados méxima de 60 combinarlo con la
metros. superestructura

de concreto.

A diferencia de los pilotes prefabricados, los de concreto colado en el lugar se construyen
directamente en el sitio de la obra. Para ello, se excava un orificio en el suelo, el cual
posteriormente se rellena con concreto fresco. En el siguiente subcapitulo se profundizara en el
procedimiento constructivo de estos elementos. Cabe destacar que los pilotes de concreto colado
en el lugar pueden clasificarse en dos tipos: entubados y sin entubar.

Una descripcion breve de los pilotes entubados, son aquellos donde se coloca un revestimiento
de acero en el suelo que con un madril se coloca en la carcasa. Al llegar a la profundidad prevista
el mandril se retira y es rellenado de concreto. Presentando algunas de sus caracteristicas en la

Tabla 1-6.

Tabla 1-6. Caracteristicas generales de los pilotes de concreto entubados colados “in situ”.

Longitud Carga
promedio promedio Ventajas Desventajas
[m] [kN]
e Buena relacion
calidad-precio. .
5.15 e Realizar wa " Realizar empalmes una
200-500 inspeccién antes del vez vertido el concreto
es complicado.
Extension .. vertido del concreto P .,
méxima Carga maxima os Dosible e Durante la excavacion
30-40 800 . M(fdiﬁcac.ién en su pueden sufrir dafos las
, carcasas.
geometria
facilmente.
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1.2.1.1.3.3. Pilotes de Acero

Esta clase de pilotes estan compuestos generalmente por perfiles H laminados sobre los que se
realizan a base de tubos o los perfiles I, ya que los espesores de almas y patines son iguales. Son
una buena opcién cuando la longitud requerida es mayor que los 18 m, ya que de esta forma se
unen sencillamente al hincar una seccion y soldar la seccion, repitiendo este proceso hasta que se
alcance la profundidad deseada.

Sin embargo, tienen un alto costo y son ruidosos al hincarlos. Ademas, estan sujetos a sufrir
corrosion en ciertos medios. En cuanto a sus empalmes, son realizados por soldadura o remaches
o pernos. Teniendo algunas de sus caracteristicas en la Tabla 1-7.

Tabla 1-7. Caracteristicas generales de los pilotes de acero.

Longitud Carga
promedio promedio Ventajas Desventajas
[m] [kN]
e Costoso.
e Contaminacion
e Maniobrabilidad auditiva durante el
sencilla. clavado.
e Soportan altos e Propenso a la
15-60 300-1200 esfuerzos de corrosion.
excavacion. e Pilotes H son capaces
e Capaces de penetrar de sufrir dafios o
capas duras. desviarse duranta la

excavacion por medio
de capas duras.

1.2.1.1.3.4. Pilotes Mixtos
Elementos que estan compuestos de distintos materiales como es el caso del acero y concreto o

de madera y concreto. El primero es usado cuando se excede la capacidad de los pilotes simples
de concreto colocando puntas de acero para su proteccion en el hincado, mientras que en el altimo
se combina un pilote de madera debajo del nivel de agua fredtico y en el resto de la porcion

superior se utiliza concreto.

No obstante, realizar las juntas apropiadas entre dos materiales con distintas propiedades fisicas
es complicado, debido a esto no son muy utilizados a excepcién de las de concreto reforzado. Por
otro lado, se ha hecho uso de pilotes de acero con una cubierta de plastico en ambientes donde se
tiene contacto con el agua, teniendo una mayor resistencia pero a un mayor costo.
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1.2.1.2. Pilotes utilizados en la Ciudad de México

1.2.1.2.1. Pilotes de punta

Conocidos por su uso en la zona lacustre del Valle de México, especialmente en cimentaciones
que cuentan con edificaciones altas y pesadas. En esta zona, normalmente se hincan pilotes de
concreto prefabricado, mientras que en las zonas de transicion se colocan pilas coladas in situ
teniendo un didmetro considerable.

Es normal que la punta sea desplantada en el primer estrato de arena o si es necesario en los
depdsitos profundos del suelo.

1.2.1.2.2. Pilotes de friccion

Caracterizados por colocarse en la formacion arcillosa superior contando con algunos metros de
distancia entre la punta y la capa dura, la cual al desarrollarse la friccion negativa, que sera
explicada con mayor profundidad mas adelante, evita que penetre el estrato y previene la
emersion aparente.

Hay dos sistemas que se usan principalmente. El primer sistema se basa en el uso tradicional de
pilotes de friccion, diseniados segtin su capacidad de carga y con un factor de seguridad que
garantiza la estabilidad de la estructura tanto en condiciones estaticas como sismicas. Este factor
de seguridad es crucial, porque puede determinar el comportamiento del pilote, ya que si este es
muy amplio actuaria como un pilote de punta. En ese caso, podria desarrollarse friccion negativa
por encima del eje neutro, lo que podria dar lugar a la emersion aparente

Por otro lado, en el segundo sistema los pilotes de friccion trabajan junto con un cajén que
refuerza los estratos mas compresibles y la reduccién de asentamientos para obtener una
compensacion parcial. Los elementos se encuentran siempre en fluencia, asegurando por medio
del suelo debajo del nivel de desplante del cajon de cimentacion la estabilidad en el caso de las
condiciones estaticas y dindmicas.

1.2.1.2.3. Pilotes de punta penetrante

Acufado por Reséndiz en 1984, se propone que la punta trabaje junto con los pilotes de friccion
para contar con una mayor capacidad de carga pero con reservas para que la punta no genere una
emersion aparente. Estd ultima es de un didmetro menor que el resto de la punta con el proposito
de que la penetracion en el estrato de apoyo sea beneficiada por la combinacion de la carga y la
friccién negativa. Esta puede ser de concreto o acero, siendo el acero ideal para conocer con mayor
precision la capacidad de carga de la punta por medio de una carga de fluencia determinada pero
con la limitante de que es mas dificil su colocacion por su flexibilidad.

1.2.1.2.4. Pilotes de friccion negativa

Definidos como pilotes de punta que por medio de su cabeza penetran con libertad la losa de
cimentacién, contribuyendo a la reduccion de asentamientos debido a que las presiones
transmitidas por la construccion y la consolidacion natural que generan la friccion negativa.

25



1.2.1.2.5. Pilotes de control

Explicados con anterioridad, son aquellos pilotes de friccion negativa que cuentan con un aparato
en su parte superior para controlar la carga que reciben para que a través del tiempo se descargue
en su totalidad con el fin de poder implementar movimientos correctivos si se llega a presentar
desplomes en el edificio.

1.2.1.2.6. Pilotes telescopicos

Son aquellos que por medio de una seccion tubular superior con relleno de grava y una seccion
inferior que cuenta con un piston en la capa resistente. Este conjunto desarrolla un arqueo para
pasar los esfuerzos de la parte superior a la parte inferior cuando el relleno se encuentra a cierta
altura, controlando la capacidad de punta del pilote.

1.2.1.2.7. Pilotes con funda antifriccion

De acuerdo con, Sdnchez y Santoyo (1966) son pilotes compuestos por una ampliacién de su
didmetro en la punta que se desplantan en la capa dura, al igual que de una funda metalica
compuesta de acero y neopreno que al fluir bajo carga se deforma para reducir la fricciéon negativa
que hay entre el suelo y el pilote.

1.2.1.2.8. Pilotes entrelazados

Basados en dos grupo de pilotes de friccion, uno se liga a la capa dura y el otro a la subestructura.
De esta manera los esfuerzos que sufre el suelo debido al peso de la estructura tienen una menor
magnitud y los espacios que quedan entre la losa de cimentacion y la capa dura segtn los grupos
de pilotes, absorbiendo las contracciones de la formacion arcillosa superior que se presentan.

1.2.2. Pilas

Aunque no existe una distincion normativa estricta entre pilas y pilotes, diversos especialistas las
diferencian principalmente en funcién de sus dimensiones geométricas y su funcién estructural,
por lo que las clasificaciones aplicables para los pilotes en su mayoria también son aplicables en
pilas.

Las pilas suelen presentar didmetros o lados mayores, tipicamente en el rango de 1 a 2 metros, y
en algunos casos se definen como zapatas profundas que transmiten cargas a estratos mas
resistentes que los considerados en cimentaciones superficiales convencionales. También se les
reconoce como elementos de apoyo intermedio en estructuras como puentes. Una caracteristica
distintiva de las pilas es que generalmente se fabrican in situ, mediante excavacion y colado
directo en el subsuelo, a diferencia de los pilotes prefabricados que se hincan o introducen por
otros métodos. Su capacidad de adaptacion a condiciones especificas del terreno ha contribuido
a que las pilas se conviertan en una de las tipologias de cimentacién profunda mas utilizadas en
la actualidad, especialmente en zonas urbanas con suelos (Tomlinson & Woodward, 2015; Poulos
& Davis, 1980).

Considerando la geometria de las pilas, se considera que tienen una relacion entre la profundidad
y la base mayor o igual a 4, por lo que tienen una capacidad de carga mayor que los pilotes
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convencionales. Las cuales estan compuestas de un elemento prismatico, normalmente circular o
rectangular, que por medio de la perforacion se apoya en roca o en suelos compactos y
competentes. Puede contar con una ampliacion en la punta, conocida como campana, que mejora
la capacidad portante en la punta debido al incremento del drea de contacto con el terreno.

De acuerdo con la Norma Técnica Complementaria para Disefio y Construccion de
Cimentaciones (NTC-Cimentaciones, 2023), una pila es aquel elemento colado en sitio por medio
de una perforacion previa con una dimension transversal (didmetro) mayor a 60 cm.

Su uso esta determinado por las condiciones del subsuelo y los procedimientos constructivos
disponibles, pudiendo alcanzar alturas promedio de hasta 35 metros y resistencias axiales
superiores a las 500 toneladas, e incluso mas de 1000 toneladas en casos especiales. También
influyen las condiciones del agua subterranea en la selecciéon de materiales para su fabricacion.

En el caso en el que los esfuerzos sean transmitidos puramente por compresion, entonces se
utilizan materiales que cumplan con la resistencia requerida como la grava, cal, mortero o
cemento. No obstante, si los esfuerzos se transmiten tanto por compresion o tension, es necesario
el uso de concreto reforzado con varillas de acero corrugado, tubos metdlicos o perfiles
estructurales.

1.3. Métodos de Construccion

La eleccion del método de construccion adecuado para una obra en particular depende de
diversos factores, entre los que se encuentran las caracteristicas del terreno, las cargas que debe
soportar la estructura, el presupuesto disponible y el plazo de ejecucion. Un factor crucial que
considerar es el desplazamiento del terreno que genera la construccion, segiin este criterio se
distinguen en dos categorias los métodos constructivos que no causan desplazamientos en el
terreno y los que causan desplazamientos en este.

1.3.1. Pilotes

Los métodos constructivos de pilotes se agrupan, en términos generales, en hincados, perforados
colados in situ y prefabricados hincados. Los hincados se introducen en el terreno por golpeo
(martillo diésel/hidraulico) o vibracidn, lo que permite instalacién rdpida y sin generacion de
escombros; se emplean con frecuencia en pilotes prefabricados de acero, concreto o madera. Los
perforados colados in situ consisten en excavar el terreno con barrena o herramienta rotatoria,
colocar la armadura y verter el concreto; cuando existe agua o suelos sueltos, el colado se realiza
mediante tuberia tremie para evitar segregacion y contaminacion del concreto. Los prefabricados
hincados combinan la calidad y control del elemento prefabricado con la eficiencia del hincado,
por lo que son utiles cuando los plazos de obra son criticos.

Usualmente, su colocacién se realiza por medio de sistemas hincados o por perforacion. El
primero, compacta el suelo y desplazan lateralmente el terreno durante su proceso, mientras que
el segundo, es utilizado para colados en sitio, también conocido como de reemplazo porque se
extrae el material para colocar el elemento estructural de concreto reforzado. Su uso depende del
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tipo de suelo del terreno, debido a que en suelos blandos su desplazamiento causa el remoldeo
del suelo, lo cual reduce la resistencia cortante del suelo, por otro lado, en suelos granulares su
desplazamiento incrementa su compacidad, lo cual mejora la capacidad portante.

1.3.1.1. Prefabricados Hincados

Método en donde se desplaza el terreno por medio del hincado por percusion, presion, vibracion
o perforaciones elaboradas previamente. Normalmente los elementos ya se encuentran
prefabricados en su totalidad o por tramos que se empalman entre si.

Los pilotes prefabricados son costosos debido a la gran cantidad de acero de refuerzo que se
utiliza para que puedan resistir las fuerzas del transporte y el hincado. Suelen ser de seccién
circular, cuadrada o, en ocasiones, octogonal. Sus dimensiones habituales son:

Tabla 1-8. Dimensiones comunes de pilotes hincados.

Tamaino del pilote Pequeio Grande
Longitud [m] 15-18 60

Tipo Solido 30-50 ton
Carga tipica [ton] 30-50 200

Gracias a su durabilidad son usados en ambientes con severas condiciones como las
construcciones marinas o puentes. Asimismo, los que cuentan con concreto armado trabajan a
compresion, mientras que los de concreto pretensado trabajan a traccidon y tablestacado en

construcciones costeras.

Por otro lado, el armado cuenta con refuerzo longitudinal que tiene 4 redondos de 25 mm y
refuerzo transversal de estribos de 8 mm como minimo. Los cuales se colocan con una separacion
de 5 cm en la cabeza del pilote, no obstante, esto puede varias segtin los requerimientos que se
necesiten.

Estos al hincarse cuentan con un azuche, es decir, una punta de acero para facilitar su penetracion
en el terreno la cual puede ser recuperable o irrecuperable. La parte superior del componente es
por medio de un tronco de madera

El proceso de hincado se lleva a cabo al acercar la maquinaria al punto del hincado, en donde se
emboca al pilote y se comienza el hincado, describiendo algunos métodos de hinca de pilotes en
la Tabla 1-9.

Tabla 1-9. Métodos de hinca de pilotes con desplazamiento.

Tipo de

. Magquinaria Consideraciones Método Constructivo
hincado
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A percusion

Martillo de
impacto

Masa y longitud
del pilote.

Peso y energia del
martillo.

Tipo de suelo en el
cual se hinca.

Se sostiene verticalmente o
con cierta inclinaciéon a una
estructura guia en donde se
patina el martillo. En caso de
que no se pueda realizar en un
tramo, se hincan varios unidos
con una junta rapida o
soldada.

Si no hay suficiente espacio
disponible para la guia de
hincado se usa una colgante
con cables.

A presion

Sistema
hidraulico

Tramos de seccion
cilindrica de 1.5 m
de largo.

Punta cbnica en
pilotes de concreto.
El cable de acero de
refuerzo se ahoga y
coloca en el hueco

central.

Se colocan los tramos del pilote
al realiza presion con el sistema
hidraulico. Al contar con

Con
vibracidon

Vibrador pesado
de frecuencia
controlada

Compone de una
carga estatica y dos
contrapesos
rotatorios
excéntricos en fase.
Se utilizan pilotes
usualmente
metalicos 0
tablaestacas.

Es fundamental
analizar los efectos
de las vibraciones
en estructuras e
instalaciones
adyacentes, ya que
la resonancia
puede
dafos estructurales
y hundimientos.

ocasionar

Se penetra el suelo por medio
de las vibraciones y el peso del
pilote-vibrador-lastre.

Asimismo, puede funcionar
para extraccion de pilotes
desviados o
antiguas.

cimentaciones

En la tabla anterior se describen distintos procedimientos para realizar el hincado de los pilotes.
Sin embargo, si se complementa con otras caracteristicas tanto constructivas como geométricas se
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puede llegar a disminuir el desplazamiento que se ocasiona en el suelo, describiendo algunos de

estos complementos en la Tabla 1-10.

Tabla 1-10. Complementos en el hincado de pilotes para controlar el desplazamiento del

suelo.

Complemento

Consideraciones

Meétodo Constructivo

Hincado con
perforacion
previa

Si aparecen deformaciones sobre
la resistencia al esfuerzo cortante
de suelos sin perforacion previa
Si debe atravesar estratos duros
Si se colocan muchos pilotes y los
desplazamientos pueden
provocar el levantamiento del
terreno.

Es aplicable a todos los métodos
mencionados en la tabla anterior.
Como su nombre lo indica, se
realiza un perforacion previa que
se estabiliza con lodo de
perforacion.

Hincado con
chiflén

Se ha disminuido el volumen de
suelo desplazado mediante el
hincado de pilotes de suelos
arenosos.

En viguetas de varias secciones se
complica la continuidad del
chiflon.

Si se ha de utilizar el martinete
para llegar al rechazo después de
haber operado el chiflén.

Por medio de un chifléon de agua a
presidon en la punta se erosiona y
transporte a la superficie arena,
junto con el golpe del martillo o la
excitacion del vibrador. Se puede
agregar aire a presion para facilitar
la extraccion del agua.

Pilotes de area
transversal
pequena

Perfiles de acero porque su drea
transversal es 15 veces mayor que
los pilotes de concreto.

Pueden ocasionar
desplazamientos si crean un
tapon de suelo cerca de la punta,
ente los patines, y se continua con
el hincado.

La adherencia entre el pilote y el
suelo se incrementa por medio de
tratamientos eléctricos de corta
duracion.

1.3.1.2. Ejecucién “In Situ”
Son elementos de cimentacion colados en el lugar cuya ejecucion puede implicar desplazamiento

del terreno o el reemplazo de este. La eleccion del procedimiento depende del perfil estratigrafico,

el nivel freatico y las exigencias estructurales.

30



1.3.1.2.1. Excavacion

En las cimentaciones profundas coladas en sitio, los métodos de excavacion se pueden clasificar
en dos grandes categorias, como ya se menciond anteriormente, en elementos de reemplazo, en
las que el suelo se extrae y se sustituye por concreto, o en elementos de desplazamiento, en las
que el terreno se compacta o desplaza lateralmente sin generar material excavado. Esta
clasificacion, establecida en la literatura técnica internacional, permite distinguir entre los
procesos que modifican la estructura del suelo por extraccion y aquellos que preservan su
continuidad, influyendo directamente en la interaccion suelo—estructura, la capacidad portante y
la respuesta frente a asentamientos (Caltrans, Design and Construction of Driven Pile
Foundations, 2020).

Los métodos basados en la remocion del suelo para posteriormente rellenar el hueco con concreto
armado, incluyen los pilotes o pilas perforadas convencionales, en las que se realiza la excavacion
mediante barrenas helicoidales, cucharas rotatorias o buckets, segin el tipo de suelo y
profundidad requerida, normalmente no se coloca un sistema que soporte los pozos de
perforacion en suelos cohesivos que se encuentren arriba del nivel fredtico, sin embargo, es
posible usar fluidos durante la excavacion como lodo bentonitico o agua sistema de soporte, como
se muestra en la Figura 1-5. Una vez alcanzada la cota de desplante, se coloca la armadura y se
realiza el colado del concreto, que puede ejecutarse por gravedad o mediante el uso de tuberia
tremie cuando existe presencia de agua o lodo bentonitico. Este procedimiento permite un control
geométrico preciso del didmetro y la verticalidad, y se caracteriza por su bajo nivel de vibracion,
lo que lo hace adecuado para zonas urbanas y suelos blandos (Tensar International, 2022; Herrera,
2011).

Lodos bentoniticos
0 agua

14

Figura 1-5. Esquema de excavacion para la construccion de pilas o pilotes.

Una variante de este método es el sistema de hélice continua (CFA), en el cual se introduce una
barrena continua hueca hasta la profundidad de disefio y, durante su extraccion controlada, se
inyecta concreto a presion por el eje central, logrando un colado ascendente continuo y el
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reemplazo uniforme del suelo excavado. La armadura se introduce de inmediato mientras el
concreto mantiene su plasticidad, como se ilustra en la Figura 1-6. Este procedimiento combina
alta productividad, minima vibracion y excelente control de calidad, por lo que resulta idoneo
para entornos urbanos con nivel freatico alto o arcillas saturadas. Sin embargo, requiere una
adecuada coordinacion entre la velocidad de extraccion y la presion de inyeccidn para evitar
discontinuidades o segregacion (Keller Group, 2019; Palacios, 2004).

. Nivel de Aguas
|| = Fredtico
(NAF)

Figura 1-6. Excavacion del sistema de hélice continua (CFA).

Los pilotes perforados de gran didmetro representan una aplicacién de esta misma categoria para
cargas estructurales elevadas. En este caso, se emplean barrenadoras rotatorias Kelly con camisas
metdlicas de estabilizacion o sistemas de lodo bentonitico, dependiendo de la estratigrafia. Estos
pilotes permiten alcanzar grandes profundidades y desarrollar secciones amplias, siendo
comunes en estructuras de gran envergadura, como puentes, torres o cimentaciones masivas
(Bauer Maschinen GmbH, 2015). Estos no presentan ningtin inconveniente relevante y al contrario
cuentan con multiples ventajas. Su diferencia con el hincado radica en la extraccion de tierra que
se hace previamente antes de su colocacion, sus distintos tipos se diferencian por el sistema de
compactacion del concreto el cual se muestra en la Tabla 1-11.

Tabla 1-11. Perforacion de pilotes.

Perforacion Funcionamiento Colado

Después de introducir la armadura
metadlica, la parte superior se cierra
con una tapa roscada para dejar pasar
un tubo de conduccién para extraer el
agua infiltrada, comprimir el
concreto y la extraccion del tubo con

Se rota en el suelo un tubo cilindrico que
Wolfsholz al roscar elementos mecdnicos se
alcanza la longitud determinada.
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aire comprimido y la conduccion del
concreto.

Por medio de perforacion se introduce

Se vierte el concreto para compactar
con el pison cuando se extraiga el
tubo, utilizando una cabria con dos

Strauss b poleas pero no suelen ser suficiente y
un tubo. se emplean gatos hidraulicos.
Actualmente, este sistema no es
usado y se encuentra abandonado.
Con ayuda de una cuchara, después
de que se coloca la armadura
metalica, se coloca el concreto
La perforacion se realiza por medio de evitando su lavado por el agua
Rodio una sonda que por rotacion se llega al subterrdnea y se extrae el tubo
nivel deseado. progresivamente,  compactandolo
posteriormente con aire comprimido
0 con agua a presidn en casos
especiales.
Se hace con la ayuda de un cubilote
Se perfora un pozo en el suelo, mientras de valvulas que no permitan su
Froté que se entuba el mismo con elementos lavado. La parte superior del tubo se
mecdanicos roscados. cierra y lo atraviesa un tubo de aire
comprimido para compactar.
Se realiza de manera usual, usando
Pilote moldeado con tubo recuperable para le ejecucion de la compactacion
P que se modificd para la extraccion del un pison de entre 500-1000 kg. En
orm suelo con el uso de cucharas, taladros y caso de que se realice por debajo del
campanas con valvulas. agua, con un tubo sumergible se
realiza el colado sin lavado.
El movimiento de vaivén continua de
B Con el uso de una cuchara trepano que la misma forma en la que el tubo se
énoto cae en caida libre, penetra el suelo maniobra de arriba-abajoy viceversa,
( .’ran sacando posteriormente los productos para compactar el concreto.
diametro)

de la excavacion a la superficie.

Es posible hacer pilotes inclinados de
un 10-15% de acuerdo con la vertical.

Por otro lado, los métodos de desplazamiento compactan el terreno circundante en lugar de
retirarlo. Por lo que, la densidad incrementa y se tiene un mayor confinamiento lateral, lo que
suele elevar la capacidad portante y reducir la generacién de escombros. En este grupo se
incluyen los pilotes hincados o de desplazamiento total: se introduce un tubo metalico con punta
cerrada mediante impacto, vibracidn o presion estatica hasta la cota prevista; luego se coloca la
armadura, se vierte el concreto y, finalmente, se retira la camisa. El procedimiento desplaza el
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suelo mas que removerlo, pero genera vibraciones y ruido apreciables, por lo que su uso suele
restringirse en entornos urbanos sensibles (Franki Foundations Belgium, 2024).

Esta técnica ha evolucionado a pilotes de desplazamiento que no provocan vibracion por medio
de tubos roscados o con hélices de desplazamiento que penetran el suelo de manera controlada
sin tener que usar martillos o vibradores. Durante de su instalacion, se inyecta lechada o concreto
a presion por medio de un tubo central para estabilizar la excavacion y reemplazar el volumen
de suelo que fue desplazado. Después se coloca el armado y se retira el equipo para asegurar un
fuste continuo y homogéneo. Sistema que elimina las vibraciones y no genera material excavado,
siendo util para proyectos que cuentan con estructuras aledanas ya existentes o en zonas urbanas
densas.

1.3.1.2.2. Colocacion de las armaduras

En pilas, las armaduras de acero son usualmente jaulas de barras de acero corrugado colocadas
seguin el procedimiento constructivo antes o durante el colado del concreto. El cual aporta la
resistencia a tensidon del elemento estructural, controlando de esta manera la fisuracidon del fuste
y mejorar su ductilidad, complementando la resistencia a compresion del concreto para resistir

esfuerzo axiales, momentos y cortantes causados por cargas estaticas o dindmicas.

En el disefio del refuerzo, las armaduras longitudinales son dimensionadas tomando en cuenta
acciones combinadas (compresion—flexion—tension) y los efectos por interaccion entre suelo y
estructura que se dan a lo largo del fuste. Las armaduras transversales (estribos o espirales)
confinan el concreto, mantienen la geometria de la jaula de refuerzo durante la instalacion, evitan
el pandeo de las armaduras principales y colaboran también al cortante. Los detalles (didmetros,
separaciones, anclajes, recubrimientos y dreas de confinamiento intensivo en cabeza/punta)
deben cumplir con la normativa aplicable, sobre todo con la Norma Técnica Complementaria
para Disefio y Construccién de Cimentaciones (NTC-Cimentaciones, 2023), segun el tipo de
proyecto y su localizacion.

Seguin las demandas estructurales del proyecto y el tipo de pila se emplean distintos refuerzos
estructurales como los que se muestran en la Figura 1-7. Las mas comunes en pilas coladas in situ
son las jaulas convencionales de acero corrugado, los perfiles estructurales en el ntcleo se utilizan
para aumentar la rigidez y la resistencia a la flexion, los sistemas mixtos se componen de barras
corrugadas con perfiles tubulares u otros elemento metdlicos, mientras que los ademes metalicos
permanentes aportan al refuerzo, confinan y protegen al concreto actuando como proteccion
contra la corrosion e impactos.
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Concreto sin refuerzo Concreto reforzado Concreto reforzado Concreto reforzado
con perfil metalico con ademe metalico
perdido

Figura 1-7. Tipos de refuerzo en pilotes y pilas de cimentacion.

1.3.1.2.3. Colado del concreto

Durante la excavacion y conformacion de pilotes y pilas coladas in situ, el uso de tubos camisa
(casing) cumple una funcion esencial para estabilizar el pozo y evitar el colapso de paredes o la
entrada de agua durante la perforacién y el colado. La eleccién entre camisas recuperables o no
recuperables depende del método de ejecucion, de las condiciones estratigraficas y del nivel
fredtico, asi como de las solicitaciones que actuara sobre la cimentacion.

En condiciones de presencia de agua o en lodos estabilizadores, el colado debe realizarse
mediante tuberia tremie, descendiendo hasta el fondo del pozo, manteniendo siempre la boca
tremie completamente sumergida durante el vertido para evitar la segregacion, el lavado del
cemento y la inyeccién del material. Para los métodos tipo helicoidal continua (CFA) se inyecta
concreto a presion por el vastago hueco mientras que se retira la hélice de forma controlada,
obteniendo un vertido en columnas uniforme, ademas de la sustitucion completa del volumen de
tierra extraido. En la perforacion con camisa temporal, el método de la tuberia tremie o el colado
por gravedad también se utilizan tras la colocacion de la jaula de refuerzo, verificando
recubrimientos, verticalidad y la profundidad efectiva.

Con el fin de que la calidad del colado no se vea afectada la trabajabilidad y consistencia debe ser
compatible con el método constructivo; en caso de hacer uso de una hélice continua se debe tener
en cuenta la presion, caudal de inyeccién y la velocidad de extraccion para evitar huecos o
segregacion en el colado; el vertido del concreto debe ser continuo y sin interrupciones para evitar
la formacion de juntas frias, sin embargo, si son necesarios se deben aplicar protocolos para su
reanudacion como su limpieza, flush y la reinmersion del tubo tremie; se debe tomar en cuenta
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la altura del concreto en tiempo real y el nivel final para corroborar el sobrelleno del elemento
para compensar los asentamientos iniciales y el efecto de extraccién de la camisa en caso de ser
utilizada; finalmente, el retiro de la lechada y los escombros que se encuentren alrededor del fuste
para evitar la contaminacion del concreto fresco.

Una vez que el vaciado del concreto haya sido concluido, es recomendable evaluar su integridad
por medio de pruebas de integridad como la Prueba de Integridad de Pilotes (PIT) de baja
deformacion, métodos ultrasdnicos como el cross-hole y down-hole, entre otros.

1.3.1.2.3.1. Con Tubos Recuperables

Los tubos recuperables se emplean principalmente en pilas perforadas convencionales y en pilas
de reemplazo, cuando el suelo presenta consistencia media o blanda, o cuando existe presencia
de agua que podria desestabilizar las paredes de la excavacion. Estas camisas, generalmente
metalicas, se introducen simultaneamente con la perforacion o de manera previa, confinando las
paredes del pozo durante la excavacion y el colado. Una vez que el concreto alcanza una altura
suficiente para equilibrar la presion lateral del terreno, la camisa se extrae gradualmente mediante
vibraciéon o rotacion inversa, permitiendo su reutilizacion en otras perforaciones. Este
procedimiento es caracteristico de los sistemas con barrenadoras Kelly, barrenas continuas (CFA)
o pilas perforadas de gran didmetro, donde la camisa actia como elemento temporal de
contencion. El empleo de camisas recuperables reduce costos en obra y tiempos de instalacion,
pero exige un control estricto para evitar friccion excesiva o adherencia al concreto, que dificulten
su extraccion (Bauer Maschinen GmbH, 2015; Keller Group, 2019).

Mostrando en la Figura 1-8 un esquema con las distintas fases que involucra la ejecucion “in situ”
con tubo recuperable.

)
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Figura 1-8. Diferente fases de la ejecucion "in situ" con tubo recuperable.

1.3.1.2.3.2. Sin Tubos Recuperables
Por otro lado, los tubos no recuperables se dejan integradas al elemento estructural, formando
parte del fuste final. Este tipo se utiliza cuando el terreno presenta condiciones muy blandas o
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saturadas, riesgo de colapso inmediato, o presion de agua elevada, que impide el retiro del tubo
sin comprometer la estabilidad de la pila. También son comunes en pilas de desplazamiento o
pilas hincadas, como las pilas tipo Franki, screwed-tube o driven piles, donde el tubo acttia
simultdneamente como molde y refuerzo externo, mejorando la capacidad a traccion y la
resistencia lateral del elemento. En algunos casos, los tubos permanentes se emplean
deliberadamente para mejorar la durabilidad frente a la corrosion o para incrementar la rigidez
en zonas de transicion suelo-aire o suelo—agua (Franki Foundations Belgium, 2024).

1.3.2. Pilas

Debido a sus dimensiones y peso, usualmente se realizan mediante una excavacion controlada
las pilas no pueden ser hincadas por impacto como los pilotes, por lo que su ejecucion
normalmente requiere una excavacion controlada, realizada mediante maquinaria especializada
y adaptada a las condiciones del terreno. La perforacion se efectia de manera que minimice el
desplazamiento lateral del suelo, lo cual resulta especialmente importante en zonas urbanas,
infraestructuras adyacentes o suelos sensibles a deformaciones.

Una vez que se haya alcanzado la profundidad de disefio requerida, se coloca el acero de refuerzo
y se cola el concreto directamente en la excavacion, el cual puede ser siempre o reforzado, segiin
la demanda estructural del elemento. En caso de que haya un nivel de aguas freatico alto o que
se tengan suelos inestables, es posible complementar su construccion por medio de ademes, lodo
bentonitico o tuberia tremie, con el fin de estabilizar el pozo de excavacion y garantizar su calidad.

1.3.2.1. Ejecucién “In Situ”

Dado que usualmente se trata de pilas de reemplazo, la excavacion se realiza con cuchara (bucket)
en suelos granulares o con trépano en suelos duros/semiduros, introduciendo progresivamente
la herramienta hasta alcanzar la profundidad de disefio. Este procedimiento retira el material sin
generar desplazamientos laterales significativos en el macizo, condicion critica para mantener la
estabilidad del terreno en zonas urbanas o sensibles.

De manera general, de acuerdo con el estandar europeo se divide en las siguientes fases:

e Perforacion mediante barrena, usando cuchara en terrenos granulares o trépano en
terrenos duros. En caso de colocar tubo recuperable o no, se introduce al realizar este paso.

e Seintroduce la armadura compuesta de armado tanto longitudinal como transversal.

e Serealiza el vaciado de concreto por medio de un tubo Tremie que se coloca desde la parte
inferior por tramos a la vez en la que se extrae el tubo en caso de ser recuperable. La cual
debe ser totalmente lisa por dentro con un didmetro interno seis veces mayor que el
tamafio maximo del agregado grueso del concreto.

¢ Finalmente se realiza el vibrado del concreto.

Es comtin que durante la perforacion se usen lodos bentodnicos con el fin de estabilizar las paredes
del pozo excavado y evitar desprendimientos que potencialmente generen un colapso, en suelos
blandos también se suele hacer uso de ademes. La excavacion normalmente se realiza con una
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perforadora hidraulica que tiene un torque minimo de 30-50 t-m, siendo complementada con el
dragado y la limpieza del material dentro del pozo de excavacion. Para tener un control sobre la
ejecucion, a cada 5 m se verifica la verticalidad de la perforacion para que cumpla con las
dimensiones del proyecto, evitando de esta manera la sobre excavacion y la alteracion innecesaria
del terreno. Una vez que el nivel de desplante se ha alcanzado, se limpia el fondo de la perforacion
para evitar la contaminacion del concreto y debilitar la pila en este punto. A la par, se va armando
el acero de refuerzo con elementos rigidizadores para evitar deformaciones o desplazamientos
durante su colocacion.

Después de la limpieza del fondo, se coloca el armado de acero de refuerzo con separadores para
que se encuentre centrado, tomando en cuenta el recubrimiento. Una vez colocado el acero de
refuerzo, se lleva a cabo el colado de concreto con tuberia tremie que se coloca a 50 cm del fondo,

teniendo el extremo siempre inmerso durante el vertido para evitar la segregacion del concreto.

A partir de esto, se elabora un registro datado, en el que queda reflejado los turnos de ejecuciéon
de cada pila colada, su ubicacion (de forma correspondiente a coordenadas y ejes de
referenciacion, dimensiones, verticalidad medida durante su perforacién). Dicha descripcion
indica la profundidad final alcanzada, asi como el espesor y el tipo de materiales hallados a lo
largo del fuste, siendo el espesor de soporte, asi como los criterios de aceptacion aplicados por la
supervision geotécnica, de particular relevancia. También se registran el volumen de concreto
vertido y el sobrerrelleno empleado para atender a los asentamientos iniciales y a los efectos de
extraccion de camisa. Por ultimo, se compara la informacion de cubicacion de la pila calculada
con el volumen de concreto consumido durante el colado para controlar la calidad del elemento.
Durante la década de los noventa y los comienzos del siglo XXI, las funciones de impedancia de
Gazetas (1991) se convirtieron en la norma de la practica profesional. Gracias a su empleo y a la
simplificacion que se hizo de resortes y amortiguadores equivalentes para programas
comerciales, la ISE nos ha podido introducir en el disefio sismico de puentes, edificios altos y
centrales nucleares. Esto fue alcanzado gracias a la combinacion de las vias experimentales
(ensayos de vibracion, pruebas en mesa, pruebas en centrifuga, etc.) con los modelos analiticos y

modelos numéricos.

1.4. El fendmeno de subsidencia y su impacto en cimentaciones profundas

Refiriéndonos al concepto de subsidencia como el hundimiento paulatino ya sea de la corteza
terrestre, la continental o la submarina, implica un asentamiento extenso de la superficie a causa
de diversos factores naturales o antrépicos (Corapcioglu, 1984).

La subsidencia cuenta con diversas clasificaciones segtn distintos autores, Prokopovich en 1979
propone la clasificacién que se encuentra en la Figura 1-9.
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acuiferos confinados de agua,
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Figura 1-9. Clasificacion de la subsidencia segiin Prokopovich (1979).

La clasificacion de Prokopvich se deriva del punto de vista genético, mientras que Scott (1979) se
centra en los mecanismos que lo desencadenan y Gonzalez Vallejo et al. (2002) en las causas que
origina la subsidencia, resumidos en la Tabla 1-12.

Tabla 1-12. Clasificacion de la subsidencia segtin Scott (1979) y Gonzalez Vallejo et al. (2002).

Clasificacion
Mecanismos que lo desencadenan Causas que originan la subsidencia
Scott (1979) Gonzaélez Vallejo et al. (2002)

Ajustes de la corteza terrestre Descenso del nivel freatico
Actividad volcanica y tectonica Mineria subterradnea y ttneles
Terremotos Extraccion o expulsion de petroleo o gas
Traslado de sodlidos (minerales, carbon) y Explotacion intensiva de acuiferos
fluidos Procesos lentos de disolucién y lavado de
Cargas superficiales materiales
Hidrocompactacion Procesos morfotectdnicos y de sedimentacion
Extraccion de fluidos Consolidacién de suelos blandos y organicos

En este caso es de interés la ocasionada por el peso de las construcciones que causa que se
reduzcan gradualmente los huecos del suelo, al igual que la causada por las vibraciones de
terremotos u otras situaciones que impliquen una densificacion de los terrenos granulares debido
al reajuste de las particulas al contar con una estructura mas compacta. Sobre todo, la extraccion
de agua cierra paulatinamente los huecos en donde el fluido se albergaba como en el caso de la
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Ciudad de México (México), Venecia (Italia), Valle de San Joaquin (EE. UU.), Taipei (Taiwan),
Tokio (Japon), Pekin (China) y Murcia (Espafia).

En la Ciudad de México se juntan varias causas que vuelven complejo el proceso de
consolidacion. Desde la época prehispanica se colocaron rellenos para ganar terreno y construir
viviendas y templos. Con el crecimiento urbano llegaron los tneles y colectores para lluvia y
aguas negras; al bajar el nivel freatico, se fue engrosando la costra superficial y consolidando las
arcillas superficiales. Después, la extraccion sostenida de agua del subsuelo trasladd esa
consolidacion a estratos cada vez mas profundos. (Ortega-Guerrero, Rudolph, & Cherry, 1999;
Ovando-Shelley, Ossa, & Romo, 2007).

Cuando disminuye la presién de poro, aumentan los esfuerzos efectivos. En consecuencia, bajan
el contenido de agua y la relacién de vacios; el peso volumétrico de las arcillas sube, y la rigidez,
tanto estatica como dindmica, crece de forma gradual. Todo esto cambia la manera en que los
depdsitos lacustres amplifican el movimiento sismico y lo hace variar de una zona a otra, segiin
su historia de cargas y el abatimiento del acuifero. (Ovando-Shelley et al., 2007; Chaussard,
Havazli, Fattahi, Cabral-Cano, & Solano-Rojas, 2021). Mostrado de manera esquematica este
efecto en la Figura 1-10.

Bombeo de
agua

f f

Figura 1-10. Subsidencia debido a la extraccion del agua.

La estratigrafia de la Ciudad de México es conocida por su complejidad geotécnica e
incertidumbre por contar con contenidos de agua que rebasan el 200%, con baja resistencia al
esfuerzo cortante y alta compresibilidad (Ovando-Shelley, Ossa, & Romo, 2007). Aunado a ello,
la extraccion desmedida de los mantos acuiferos para cumplir con las necesidades de la poblacion
ha provocado el hundimiento de la metrépoli por mas de 10 m en los ultimos 100 afios; a este
evento se le denomina subsidencia por consolidacion regional (Ortega-Guerrero, Rudolph, &
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Cherry, 1999; Cabral-Cano et al., 2008; Chaussard, Havazli, Fattahi, Cabral-Cano, & Solano-Rojas,
2021). Recientes mediciones indican que en algunas zonas la velocidad de hundimiento ha
disminuido con el tiempo, pero en otras areas esta velocidad se ha visto aumentada hasta 10
veces, sobre todo por la construccion de nuevos desarrollos urbanos como en el lago de Texcoco,
el lago de Xochimilco y Chalco (Osmanoglu, Dixon, Wdowinski, Cabral-Cano, & Jiang, 2011;
Cigna & Tapete, 2021; Chaussard et al., 2021).

Es de relevancia denotar que los edificios histdricos y las construcciones modernas tienen
distintos comportamientos ante la subsidencia. En su parte debido a que los edificios histdricos
cuentan con distintos grados de consolidacién generando una deformacion no uniforme, sin
embargo se deforman menos que otras con menor grado de consolidacion. Por su parte, en
construcciones modernas los asentamientos diferenciales no son una problematica pero si el
fenémeno de emersion debido a la subsidencia regional. Este efecto se presenta en pilotes
apoyados en estratos duros debajo de niveles arcillosos evitando la consolidacion de las arcillas
pero conforme evoluciona la consolidacion de la ciudad con el paso del tiempo al no sufrir un
movimiento alguno con el suelo el edificio emerge causando que los pilotes se sobrecarguen con
el terreno que cuelga disminuyendo hasta un 50% la capacidad ttil de los pilotes, fendmeno mejor
conocido como friccion negativa, la cual se presenta de manera desigual siendo mayor en los
pilotes centrales que en los pilotes de esquina, lo cual puede causar que serias deformaciones en
la estructura del edificio y en las colindancias. Como alternativa es posible hacer uso de pilotes
de control, no obstante sin el mantenimiento adecuado también pueden sufrir emersion.

A través de los nuevos desarrollos cientificos con los que ha contado la mecédnica de suelos
moderna a partir de Terzaghi (1925), se han tenido aportaciones tanto tedricas como practicas
para enfrentar la subsidencia de los suelos. No obstante, la consolidacion del subsuelo de la
Ciudad de México es una problematica que a la fecha ha sido desafiante, por lo que las
cimentaciones en las zonas que cuentan con espesores de suelo lacustre grandes sufren grandes
asentamientos en el caso de las cimentaciones compensadas, mientras que las cimentaciones

sobre compensadas sobresalen del terreno circundante.

En el Valle de México, la subsidencia que se presenta es variable de acuerdo con el espesor y la
compresibilidad de los depodsitos de suelo de la zona. Esto ocasiona asentamientos diferenciales
insignificantes en comparacion con la gran subsidencia que se presenta pero en las localidades en
donde el espesor y/o la compresibilidad cambia de manera drastica, se cuenta con mayores
asentamientos diferenciales.

La acumulacion paulatina de los asentamientos diferenciales ha dado lugar a grietas verticales
profundas que pueden o no contar con desplazamiento relativo entre los lados de la grieta.
Repercutiendo en las edificaciones, objetos y personas circundantes a las grietas, que
normalmente se encuentran cerca de la interseccién de los depositos compresibles y los
afloramientos de roca en la periferia del Valle o los promontorios rocosos de la zona lacustre.
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Por lo que, la consolidacion regional en la zona ha traido como consecuencias los hundimientos
de terreno grandes en zonas planas que cuentan con un espesor grande de gran espesor, creando
la acumulacion de asentamientos diferenciales que terminan por causar el grietas verticales cuya
aparicion es subita por la diferencia de compresibilidad del subsuelo.

La afectacion que tiene este fenomeno en las cimentaciones profundas compuestas por pilotes o
pilas ya sean de punta o de friccion, puede resultar en la emersion del terreno circundante y
pueden dar pie a diversas afectaciones tanto en la subestructura, superestructura, al igual que en
las estructuras colindantes. Esta emersion (Figura 1-11), genera asentamientos diferenciales
considerables en su entorno inmediato, alterando la geometria de los servicios publicos y la
posicion relativa de las edificaciones adyacentes. Asimismo, la seguridad estructural de la
edificacion se ve comprometida, ya que la resistencia de los pilotes al cortante basal disminuye
con la pérdida del confinamiento superficial. Esta condicion reduce la rigidez lateral efectiva del
sistema suelo—estructura y favorece la concentracion de esfuerzos en los fustes. Ademas, en la
mayoria de los casos se genera un espacio entre la losa de la subestructura y el terreno de
desplante, lo que interrumpe la transmision de esfuerzos por friccion entre ambos y limita la
participacion del suelo en la resistencia al cortante basal, incrementando asi la demanda interna
de los elementos estructurales.

Losade
cimentacion

Nivilon'gina!

Emersion
aparente

Figura 1-11. Emersion de un grupo de pilotes de punta en el lago de Texcoco.

Razones por las cuales se utilizan diversos sistemas de cimentacion en la Ciudad de México, con
el objetivo de que la estructura vaya a la par del hundimiento regional, evitando sobrepasar los
estados limite de falla y servicio que se presentan en el Reglamento de Construcciones para el
Distrito Federal y las Normas Técnicas Complementarias asociadas.
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1.5. Interaccion Suelo — Estructura

En el concepto de interaccion-suelo-estructura (ISE) intervienen diversos efectos, siendo de
manera general el comportamiento entre el suelo, la cimentacion y la estructura en condiciones
tanto estaticas como dindmicas, donde la flexibilidad del terreno con la rigidez de la cimentacion
y la estructura se afectan reciprocamente.

A finales del siglo XIX se acufian los principios tedricos pero fue hasta la segunda mitad del siglo
XX que la ISE toma relevancia debido a que el disefio de infraestructura como plantas nucleares
y grandes instalaciones industriales aledanas a la costa, implicaban un analisis mas riguroso del
suelo y su interaccion con las estructuras. Consolidando de esta manera modelos elastodinamicos
y soluciones fundamentales como las funciones de Green para poder comprender y describir con
precision la propagacion de esfuerzos y desplazamiento en medios semi infinitos. Tratando de
abordar en esta teoria de interaccion suelo-estructura distintas problematicas, como las que se
describen a continuacion:

¢ Larespuesta ante condiciones estaticas o dindmicas, ya sean puntuales o distribuidas en
estructuras desplantadas en el suelo, por medio de las funciones de Green es posible
determinar los campos de desplazamiento y esfuerzos en medios elasticos.

e Campo libre, la cual es la respuesta de solamente el ante vibraciones externas (sismos,
transito ferroviario, maquinaria). Permite definir la excitaciéon que actuara sobre la
cimentacién y estructura.

e La respuesta de la cimentacion y estructura que idealmente debe ser rigida y sin masa
ante la interaccion cinematica con el fin de conocer como es que su geometria y

empotramiento afectan el movimiento de la estructura.

e Rigideces del sistema suelo—cimentacion, que son la respuesta de cimentaciones
empotradas en suelos deformables frente a cargas estaticas, armonicas o transitorias, de
la cual se obtienen rigideces e impedancias necesarias para el disefio sismico.

e La interaccion inercial, que es la deformacion que se presenta en el suelo por la masa e
inercia de la superestructura en eventos transitorios donde la respuesta global del sistema
se ve alterada.

e Su formulacion numérica con el uso de elementos finitos de fronteras absorbentes,
elementos de contorno o enfoques hibridos que representen dominios semiinfinitos, al
igual que las condiciones de radiacion adecuadas.

Aunque, todavia no es posible predecir con exactitud el movimiento de la superficie del terreno
durante un sismo, es posible prever algunas de las caracteristicas que caracterizan al movimiento
a partir de registros histdricos y del andlisis de propagacion de ondas.
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Estudios de caracterizacion del movimiento sismico en superficie, como el financiado por la
Comision Reguladora de la Energia Nuclear de Estados Unidos (USNRC, 1978), permiten estimar
un movimiento de céalculo a partir de pardmetros basicos como la distancia epicentral, la
profundidad focal, la magnitud, la intensidad local, entre otros. Sin embargo, la respuesta de la
estructura ante un sismo no solo depende de las caracteristicas del terreno subyacente en
movimiento, sino que también estd condicionado por el movimiento experimentado en la
cimentacion de la estructura.

Por lo que, el movimiento que se presenta en campo libre es modificado cuando se tiene la
presencia de una estructura en la superficie, siendo distinta la respuesta que se observa en campo
libre, es decir sin estructura, que cuando hay una estructura. (Figura 1-12)
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Figura 1-12. Movimiento del campo libre afectado por la presencia de estructuras.

La interacciéon suelo-cimentacidon estructura en condiciones dindmicas afecta el periodo
fundamental de la estructura y el amortiguamiento efectivo, por lo que el punto de disefio que se
toma del espectro de respuesta es desplazado y modifica tanto las fuerzas como los
desplazamientos de disefio. Tomando importancia este fendmeno sobre todo en estructuras
sismorresistentes pero también en infraestructuras criticas con estdndares de seguridad mas
exigentes como instalaciones nucleares, infraestructuras de alto riesgo, entre otras.

En el disefio de estructuras bajas o con cimentaciones superficiales el efecto de la ISE usualmente
es despreciado porque el efecto que causa es despreciable y muchas veces esto se considera
beneficiosos porque aporta un amortiguamiento adicional y una base empotrada (Sepulveda y
Zapata, 2020). No obstante, no siempre es beneficioso toman en cuenta esta consideracién, ya que
en el caso de estructuras con sdtanos o cimentaciones profundas, la ISE aumenta los
desplazamientos laterales, modifica la frecuencia natural de vibraciéon de una estructura y
amplifica el efecto de cabeceo bajo condiciones sismicas (Rodriguez y Villavicencio, 2021). Por lo
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que, ignorar en estos casos la ISE conduce a la subestimacion de la demanda estructural,
comprometiendo la seguridad y desempefio de la estructura.

La flexibilidad de suelo, el tipo de cimentacion y la demanda sismica son los factores principales
que determinan la ISE. Seguin el suelo donde la cimentacion se desplanta, los efectos de la ISE son
diversos. De manera general, en suelos blandos y estratificados el periodo fundamental de la
estructura se alarga de manera considerable, por lo que las fuerzas internas se reducen pero
aumentan los desplazamientos laterales, siendo este incremento desfavorable en el caso de
edificaciones esbeltas o cimentaciones profundas, ya que incrementa las deformaciones de los
elementos estructurales y la demanda de las cimentaciones profundas. Por otro lado, en suelos
rigidos, la deformacion del suelo suele ser menor, por lo que los efectos de la ISE son menos
significativos, pero es posible que se presente un ligero aumento del amortiguamiento y la
flexibilidad de la base e incluso puede ayudar a reducir ligeramente las acciones sismicas de
disefio.

Por consiguiente, su consideracion ha de ser evaluada en funcion del tipo de estructura, la
profundidad de la cimentacidn, las condiciones dindmicas del suelo y la demanda sismica
exigida, siendo fundamental en proyectos ubicados en zonas de alta sismicidad o en suelos
blandos como los de la Ciudad de México (Arias Marin, 2016).

El estudio de la interaccion suelo-estructura no consiste solamente en considerar los efectos que
producen en el disefio o en el comportamiento de las edificaciones, sino que también se ocupan
en explicar el origen de los mecanismos fisicos que los generan. La respuesta del suelo frente a la
propagacion de ondas sismicas y su acoplamiento con las cimentaciones profundas son los que
determinan los efectos cinematicos e inerciales que, junto con los efectos de la inercia producira
la respuesta dindmica de la interaccion suelo-estructura.

Al atravesar un suelo blando una onda sismica o por un medio estratificado, su amplitud se
atenta o amplifica de acuerdo con la diferencia de rigidez que hay con suelo mas firmes, debido
a la difraccion multiple y a la reflexiéon de ondas. Cuando la onda llega a donde se encuentra
desplanta la cimentacion, entonces la interaccion que esta tiene con el suelo genera tanto efectos
cinematicos como inerciales, que dependen de la deformabilidad del suelo bajo la excitacion
sismica y la respuesta de la estructura.

Considerando la excitacion sismica en la base de la estructura igual al movimiento en campo libre,
el efecto de la interaccion resulta de la inercia y elasticidad de la estructura y el suelo. Esto tltimo
se conoce como la interaccion inercial, la cual depende principalmente de la masa de la estructura.
No obstante, se debe considerar el efecto creado por las ondas sismicas debido a que la rigidez de
la cimentacién no se deforma como el suelo en campo libre, se presenta el fenémeno de difraccion
y reflexion de ondas que modifica el movimiento del suelo en las cercanias de la estructura, mejor
conocido como interaccion cinematica. Obteniendo de esta manera, el movimiento efectivo de la
cimentacion por medio de la geometria de la cimentacion, la estratigrafia del subsuelo y la
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excitacion sismica al superponer las ondas incidentes con las reflejadas en la superficie del terreno
sin tomar en cuenta la estructura, mejor conocido como la interaccion cinematica.

Por medio de los dos sistemas distintos que se muestran en la Figura 1-13, Wolf (1994) explica el
analisis de respuesta de sitio por medio de la respuesta sismica de una estructura.

(a) (b)

CAMPO
LIBRE

A

Roca” %

Figura 1-13. Respuesta sismica de la estructura (a) cimentada en roca (b) cimentada en suelo
blando descansando en campo libre.

En el caso de la estructura cimentada en roca (Figura 1-13.a), el movimiento en la base de la
estructura (punto A) es igual al movimiento en campo libre. Por lo que, el analisis de la respuesta
de la estructura se modela como base empotrada.

Mientras que, en el caso de la estructura cimentada en suelo blando (Figura 1-13.b), el movimiento
de la base de la estructura es modificado con respecto al que seria si estuviera cimentado en roca.
El movimiento en la superficie de la roca (punto B) es ligeramente diferente cuando se tiene un
punto en roca que no se encuentra en la superficie o cuando por encima de este se encuentra un
deposito de suelo, sin embargo como la modificacion es muy pequena suelen ser despreciables.

Por otro lado, el movimiento en la superficie de la roca (punto B) es significativamente diferente
al que puede ocurrir en la superficie (punto D) o a una pequena profundidad (punto C), debido
a que la respuesta dindmica del depdsito del suelo se ve modificado por su flexibilidad en el
movimiento sismico, modificando tanto la intensidad como el contenido de frecuencias, ya que
entre mas blando el suelo en comparacion con la roca, se tienen una mayor modificacién del
movimiento.

De igual manera, el movimiento a una cierta profundidad (punto C) es modificado por la
excavacion realizada para llegar a la profundidad de desplante de la cimentacion (punto 0).
Siendo el movimiento a nivel de desplante de la estructura modificado por la presencia de la
cimentacién, debido a que la cimentacién tiene una rigidez considerablemente mayor a la del
suelo, por lo que no se va a poder mover de la misma manera a como se moveria sin la
cimentacién, este efecto es mejor conocido como interaccién cinematica, el cual filtra el
movimiento, disminuyendo su intensidad. También puede haber rotacion con respecto a un eje
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horizontal (cabeceo) y con respecto a un eje vertical (torsion). Algunos factores que determinan
la importancia de la interaccion cinematica con la rigidez de la cimentacion, la forma de la
cimentacion, la profundidad de desplante de la cimentacion, el tamafo de la cimentacion y la
longitud de onda del movimiento de terreno.

Igualmente, el movimiento en la base de la estructura es modificado por la presencia y
movimiento de la estructura, también conocida como interaccidn inercial, ya que es el resultado
de las fuerzas inerciales que acttian sobre la masa de la estructura. Generalmente, existe una
mayor interaccion inercial entre mas blando sea el suelo, la estructura tenga una mayor masa y la
estructura sea mas esbelta. Efecto que introduce una flexibilidad adicional al sistema dindmico y
el incremento del amortiguamiento, modificando el periodo fundamental de vibracion del
sistema y las formas modales de vibracion.

Una manera de definir el movimiento de un punto durante un sismo consiste en tres
acelerogramas sintéticos segun las direcciones ortogonales. Debido a la complejidad de esta
solucidn, se simplifica a un solo acelerograma relativo a un eje horizontal que es paralelo a la
superficie del suelo para después suponer que en la otra direccion horizontal el acelerograma es
similar y que en la direccion vertical es proporcional al acelerograma del eje horizontal.

Los acelerogramas son leyes de evolucion temporal de la aceleracion que resultan bastante
complejas, de donde se deduce directamente la maxima aceleracion del sismo pero de manera
sencilla otros pardmetros de interés de los efectos que se tuvo en la estructura. Por lo que, se
realiza un procedimiento para transformar el acelerograma para obtener informacion util.

Tomando de referencia a la estructura sencilla unida a un resorte K y a un amortiguador viscoso
C, en paralelo, que estdn unidos de manera rigida al terreno de la Figura 1-14. Siendo la
representacion de una estructura basica simple que de su comportamiento sismico se deducen las
leyes aplicables a estructuraciones mas complejas.

Resorte (K)

_H_

Masa (M)
* Movimiento
relativo

X

—
AT
.(l-\(_I:I;OPtlglladOI' Posicién de
Soporte rigido equilibrio estatico
Yol rer/d
Cimiento rigido

et}
v Movimiento del

soporte

Figura 1-14. Sistema de un grado de libertad sin contar con interaccion en un estructura
basica.
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Cuando un sismo mueve la estructura en sdlo la direccion horizontal en la que se encuentran el
resorte y el amortiguador, suponiendo que el suelo no se deforma por mover la estructura,
entonces se calcula el movimiento de la masa M en funcién del acelerograma del sismo ii(t).
Teniendo la siguiente ecuacién basica de la dindmica,

M+ (i +ii(t)) + Cx + Kx = 0 (1-7)

En esta ecuacion, la variable x se deriva respecto al tiempo para obtener x y X, definiendo el
movimiento relativo al medir la aceleracion, la velocidad y el desplazamiento de la masa M
respecto al terreno, respectivamente. En donde la aceleracion absoluta de la masa, es determinada
por la suma de % + ii(t). Reescribiendo la ecuacion de la siguiente manera,

M5 + Cx + Kx = —Mii(t) (1-8)

Gracias a su cardcter lineal, las soluciones conocidas de casos de movimientos sencillos del
terreno se superponen de acuerdo con las aceleraciones que sufre el movimiento.

En cuanto al movimiento sismico ii(t), se descompone en una serie de impulsos de aceleracion

constante con una intensidad ii(T) en un intervalo de tiempo de T a T+dT.

La resolucion del sistema para uno de los impulsos es comienza con un sistema en reposo que
gracias al impulso dado el sistema oscilar de manera libre. Representando la oscilacion libre del
sistema de la siguiente forma,

x =Ae *Ptsen(w't) (1-9)
Donde,
A, es la amplitud del movimiento.
w, es la frecuencia natural del sistema.
ww=K-M (1-10)
D, es el amortiguamiento relativo.
c-C -
DD = (1-11)
4-K-M
w’, es la frecuencia amortiguada.
c-C (1-12)

w-w=w-w-(1-D:D)D:D =—r——
( ) 4-K-M

La amplitud es el tnico pardmetro que depende del movimiento, los demas resultan ser
independientes de este y los define la frecuencia natural del sistema junto con el
amortiguamiento. Al moverse el sistema con cierta amplitud, el desplazamiento relativo dT y la

velocidad relativa resulta ser,
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A-w' = ii(t) - dT (1-13)

De la cual se obtiene la amplitud diferencial para el impulso considerado,
ar -
A=um - (-1
w
La solucion de los efectos que crean los impulsos durante un sismo, estd dada por la siguiente
ecuacion,
1 (1-15)
t) =
x(t) W' [e—wPET) - ii(t) - dT]
Integrando para obtener el valor maximo absoluto del sistema se obtiene lo siguiente,
1 (1-16)
"[e=wD(t=T) - 4i(¢) - dT]
El cual al ser funcion de los distintos amortiguamientos relativos y frecuencias naturales,

x(t) = "

X(w,D) .Termina siendo el espectro de respuesta del sismo que al ser multiplicada por la
frecuencia natural del sistema se obtiene el espectro de pseudovelocidades relativas,

V(w,D) =w:-X(w,D) (1-17)

Alcanzando la maxima velocidad relativa al ser el sistema excitado por el sismo. Por lo que, al
alcanzar el maximo desplazamiento relativo se obtiene una velocidad relativa nula que se
resuelve por medio de la siguiente ecuacion diferencial,

M (& +1iD) + Kx = 0 (1-18)

Obteniendo el espectro de pseudoaceleraciones absolutas o maximo valor absoluto y aproximado
de la aceleracion absoluta X + ii(t).

A(w,D) =w-w-X(w,D) (1-19)

[lustrando el procedimiento para obtener el espectro de respuesta de un acelerograma en la
Figura 1-15.
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Respuesta
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Masxima A

Periodo, T

Figura 1-15. Proceso para obtener un espectro de respuesta por medio de un acelerograma.

Sin embargo, la relacion entre espectro-acelerograma no es biunivoca, es decir, el espectro de
respuesta no define el acelerograma que lo causd. Por lo que, frecuentemente se prefiere
representar el movimiento del terreno por medio del espectro de respuesta asociado, ya que el
espectro de respuesta mantiene rasgos del acelerograma. En la figura anterior se muestra que la
aceleracion maxima del acelerograma es igual que la aceleracion espectral para T=0 porque al ser
nulo el periodo natural, este es infinitamente rigido sin la capacidad de tener otro movimiento
aparte que el del propio terreno. Por otro lado, en periodos altos se tiene un sistema flexible al
terreno que tiende a anular las aceleraciones absolutas.

El estudio de la respuesta del espacio, asi como también de la respuesta de un deposito de
superficie; ambos, son fundamentales para entender el comportamiento de un depdsito de suelo
ante un terremoto. Tiene como objetivo definir como son las ondas cuando éstas viajan a través
de la mas material; o sea, se trataria de calcular las historias de aceleracion, de velocidad y de
desplazamiento asi como los esfuerzos estaticos consecuencia de la deformacién dindmica
desarrollada a lo largo del perfil. Con los resultados de estos calculos se determinan los riesgos
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que un movimiento del terreno conlleva; ademas se calcula la fuerza que puede producirse y que
puede afectar la estabilidad

Es comun hacer uso de modelos unidimensionales en la practica por su sencillez y eficiencia
computacional. Los cuales suponen que las fronteras estratigraficas son horizontales, siendo la
respuesta del deposito de suelo gobernada principalmente por ondas de corte horizontales (SH)
las cuales se propagan en direccidn vertical de los estratos de mayor rigidez, denominados como
roca de basamento o bedrock (Figura 1-16). En esta hipotesis, el suelo y la superficie de la base se
extienden infinitamente en el plano horizontal, lo que elimina los efectos tridimensionales y de
borde (Kramer, 1996).

Si bien este enfoque 1D constituye la base de la mayoria de los c6digos sismicos y es adecuado en
zonas con estratigrafia relativamente horizontal y homogénea, diversos autores han sefialado sus
limitaciones en suelos irregulares o con variaciones laterales significativas, donde es necesario
recurrir a modelos bidimensionales o tridimensionales que capten los efectos de difraccion y
concentracion de ondas (Bard, 1999; Assimaki & Kausel, 2002).

Movimiento en
roca aflorada
Movimiento en
superficie libre

Movimiento en
lecho de roca

Figura 1-16. Analisis de respuesta de sitio.

El andlisis de respuesta de sitio puede abordarse en el dominio de la frecuencia o en el domino
del tiempo, segin la modelacién de la propagacion de ondas. Los enfoques en el dominio de la
frecuencia han sido muy utilizados en la practica por su simplicidad y eficiencia. Entre ellos
destacan SHAKE (Schnabel et al., 1972) para configuraciones unidimensionales (Figura 1-17) y
FLUSH (Lysmer et al., 1975) para casos bidimensionales. En ambos se aplica el procedimiento
lineal equivalente, donde el comportamiento no lineal del suelo se aproxima mediante la
asignacion de rigideces y amortiguamientos efectivos que se ajustan iterativamente a una fraccion
de la deformacién de corte maxima estimada durante el sismo (Seed et al., 1993).
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Estrato Sistema Direccion de  Propiedades
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Figura 1-17. Sistema unidimensional.

Mientras que, en el dominio del tiempo los programas simulan los registros sismicos transitorios
para modelar la evolucion temporal de la respuesta. En los cuales se puede incorporar de manera
explicita la no linealidad del suelo y la histéresis del suelo. Siendo uno de programas pioneros
QUAD4 (Idriss et al.,, 1973), teniendo una version mejorada para andlisis bidimensionales
QUADA4M (Hudson et al., 1994). Posteriormente, empezaron a surgir programas mas avanzados
como DEEPSOIL (Hashash et al., 2011) para analisis unidimensionales con modelos constitutivos
que representen la no linealidad del suelo sin tener que recurrir a realizar un lineal equivalente.
Ademas OpenSees (Mazzoni et al., 2007) se distingue por proporcionar una peculiar plataforma
que permite abordar la respuesta del propio sitio como la interacciéon suelo-estructura acoplada,
teniendo en cuenta la no linealidad tanto en el suelo como en la superestructura.

De igual manera, los programas de andlisis de elementos finitos han permitido ampliar las
capacidades del analisis. FLAC2D/FLAC3D (Itasca, 2011) y Plaxis 2D/3D (Brinkgreve et al., 2015)
ofrecen la posibilidad de representar configuraciones bidimensionales y tridimensionales,
modelando estratigrafias complejas, fenémenos de licuaciéon y condiciones de frontera
absorbentes que simulan la radiacion de ondas hacia el infinito. Estos desarrollos marcan una
evolucion significativa, ya que combinan la robustez matematica con la versatilidad del analisis
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no lineal, lo que ha permitido realizar estudios de respuesta de sitio hacia escenarios cada vez
mas realistas y aplicables en la practica de la ingenieria sismica moderna.

En el andlisis de respuesta de sitio, la amenaza sismica se puede considerar por medio de dos
enfoques. El enfoque determinista hace uso del maximo sismo potencial en la zona, mientras que,
el enfoque probabilista considera todos los sismos posible para obtener la probabilidad de que
excedan una intensidad determinada en un periodo de tiempo.

Ahora bien, mas alla del analisis de respuesta de sitio, al abordar de manera integral la interaccion
suelo—estructura (ISE) existen distintos métodos de andlisis para evaluar su efecto en la respuesta
estructural. Estos se agrupan a grandes rasgos en directos y de superposicion. El método directo
(Figura 1-18) consiste en modelar simultaneamente el suelo, la cimentacién y la estructura como
un sistema tnico, resolviendo de manera integral las ecuaciones de movimiento. Este enfoque,
aunque mas preciso, requiere un alto costo computacional, pues debe representar con detalle
tanto el comportamiento no lineal del suelo como las condiciones dinamicas de la cimentacién y
la superestructura (Kausel, 2010).

Estructura

Elementos de interfaz

suelo-cimentacion Cimentacion

**

Suelo

* o o o & 0 @

o o 9 9 o o

Figura 1-18. Esquema del método directo.

En contraste, los métodos de superposicion o de subestructuracion (Figura 1-19) dividen el
problema en dos etapas: primero se determina la respuesta dindmica del suelo y de la cimentacion
mediante funciones de impedancia o soluciones de Green, y posteriormente se acopla esta
respuesta al analisis estructural en el dominio de la frecuencia. Este enfoque, impulsado por
Roesset y sus colaboradores desde los afios setenta, resulta mas eficiente y es el mas empleado en
la préctica ingenieril, ya que permite representar los efectos de rigidez y amortiguamiento
equivalentes de la cimentacion mediante resortes y amortiguadores lineales.
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Figura 1-19. Esquema del método de superposicion.

Mientras el primero ofrece una descripcion mas realista del fendmeno en toda su complejidad, el
segundo ha permitido la incorporacion practica de la ISE en proyectos de ingenieria, codigos de
disefio y programas de analisis estructural. En los primeros, se analiza el sistema por medio de
una excitaciéon armoénica de acuerdo con un punto de control en la superficie del terreno que en
conjunto con una funcién de transferencia y la sintesis de Fourier se obtiene la respuesta
estructural que se tendria ante la presencia de una excitacion sismica. Por otro lado, en el segundo
grupo se descompone la respuesta en interaccion inercial y dindmica descritas con anterioridad.

1.5.1. Efectos Derivados de la Interaccion Suelo-Estructura

Centrandonos en el dominio de la frecuencia para el andlisis de la ISE, se distinguen tres
mecanismos principales (Figura 1-20): la interaccion cinematica, las funciones de impedancia y la
interaccion inercial. La primera se presenta a causa de la difraccion de las ondas incidentes por la
cimentacion, afectando la respuesta de la estructura en comparaciéon con la del suelo libre; la
segunda nos permite obtener las fuerzas y momentos de los desplazamientos y giros armdnicos
del suelo mediante elementos de resorte y amortiguadores que representan las propiedades
dinamicas del suelo; siendo la tiltima debido a la flexibilidad del suelo, asi como de la radiacion
de ondas infinitamente, generando una interaccion entre la estructura y el suelo que afecta la
respuesta dinamica del sistema.
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Figura 1-20. Solucion de la interaccion suelo-estructura en tres pasos.

En la primera, se determina el movimiento de la cimentacion rigida sin considerar la masa,
causada por la excitacion sismica, dependiendo del movimiento efectivo de traslaciones y
rotaciones. El segundo se fundamenta en el calculo de las rigideces dindmicas de la cimentacion
rigida sin masa, representando los resortes y amortiguadores del suelo mediante fuerzas y
momentos que generan desplazamientos y rotaciones armonicas unitarias en la cimentacion,
respectivamente. Finalmente, en el tercero se considera la respuesta de la estructura real con
resortes y amortiguamientos que simulan el suelo (funciones de impedancia) junto con el
movimiento efectivo obtenido en la interaccion cinematica.

1.5.1.1. Interaccién Inercial

Efecto que integra el amortiguamiento del suelo y los coeficientes de rigidez a la respuesta
estructural, resultando en el incremento o disminucion de las fuerzas de disefio de la base rigida,
acorde al periodo usado. De la misma manera, se ve afectacion en los desplazamientos laterales
por la contribucion del corrimiento y cabeceo de la cimentacion.

Describe cuando la zona de contacto terreno-estructura es lo suficientemente pequefa y
superficial, por lo que las ondas sismicas y la compatibilidad de deformacion con el movimiento
de la estructura se presentan de manera puntual. Conceptualizdndolo como la respuesta de la
estructura por el movimiento del terreno, tomando en cuenta la flexibilidad del apoyo. Es
necesario modelarla mediante funciones de impedancia, las cuales permiten reemplazar la
rigidez y el amortiguamiento del suelo con resortes y amortiguadores viscosos. Estos ultimos
elementos dependen fundamentalmente de la frecuencia de la excitacion y de las caracteristicas
del suelo circundante.

El efecto de interaccion inercial es igual al aumento del periodo del propio periodo y la
modificacion del amortiguamiento en movimientos absolutos y de campo libre, mientras que en
el caso del campo libre se disminuye la amplitud por el movimiento relativo de la cimentacion.
Para sistemas que se compongan de varios grados de libertad, se anade flexibilidad a la
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cimentacion por medio de constantes de resortes. Calculando las deformaciones por medio de la
siguiente ecuacion de movimiento,

[M] (il”) + [K*] (uII) = - [Mestructura] (ﬁKI (t) + iy (t)) (1-20)

Donde,
M ostructura, 1@ matriz de masa sin considerar la masa del suelo.

La parte derecha de la ecuacion representa la fuerza inercial que tiene el movimiento de la base y
el movimiento de entrada de la cimentacion de la interaccion cinematica. Fuerza que sdlo es
aplicable en la estructura.

Es comun hacer uso de soluciones aproximadas que permiten obtener soluciones de manera
concreta y precisa sin tomar en cuenta la masa de la cimentacion ni el momento de inercia ni las
rigideces tanto de traslacion como de rotacion del suelo para obtener tanto el periodo como el
amortiguamiento efectivo, con el fin de seguir los lineamientos de los reglamentos sismicos para
conocer los efectos de interaccion. (Avilés y Pérez-Rocha, 1992)

Donde el periodo natural de la estructura infinitamente rigida y de la base que permite

traslaciones o giros, respectivamente. Son los siguientes,

T=(r+17+12)" (1-21)
3 2 2
<= 5(?) "1 fhzg,f (%) "1 frzqz (T?) -

Por otro lado, los coeficientes de amortiguamiento en el suelo en los modos de traslaciéon y
rotacion en el orden dado de la siguiente manera,

_ 1l (1-23)
(h - TK
h
_nly (1-24)
& ==
TK,

Para su obtencion, es necesario hacer uso de iteraciones al valorar la excitacion armonica del
periodo T con el fin de conseguir los resortes K, y K,-. Sin embargo, es posible tener valores 16gicos
a través de las rigideces dindmicas que corresponden al periodo fundamental de la estructura
considerando su base rigida. Determinando el amortiguamiento del sistema al conocer su periodo
efectivo. Las cuales no toman en cuenta la interaccion cinematica al justificar que esta se incluye
al modificar la ecuacién de la siguiente manera,

i {
=1 3 (1-25)
x, P WDy

Este se altera con la fluctuacion de la traslacion efectiva X, y la rotacion efectiva ®,que sufre la
cimentacion, en caso de que se igualen los valores de X, = X; y ®, = 0 se exceptua la interaccion
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cinematica, tomando en cuenta solamente la interaccion inercial. Respecto al periodo del sistema,

al no mantener una relacion con la interaccion cinematica se mantiene igual.

1.5.1.2. Constantes de Resortes

Conocidas también como funciones de rigidez del suelo o funciones de impedancia, estas
relaciones vinculan la rigidez e inercia del suelo con el amortiguamiento del suelo. Estos factores
se representan mediante resortes y amortiguadores, segun la frecuencia de excitacion, asi como
los aspectos geométricos de la cimentacion y las caracteristicas estratigraficas del subsuelo.
Expresan las fuerzas y momentos necesarios para crear desplazamientos y giros armonicos
unitarios en el suelo. Dependientes de la frecuencia de excitacion.

Representando la flexibilidad de la cimentacion de la siguiente forma,

F=K-y+C-y (1-26)

En donde Ky C son las constantes de resorte. Matematicamente se asocia la parte real, es decir la
rigidez e inercia del suelo con la parte imaginaria del suelo, siendo esta el amortiguamiento del
suelo. Resultando las siguientes relaciones al combinar ambas partes,

Ko = K& (ko — 2011) (1-27)

_ Kn(em — 28km) (1-28)
w

Cin
Donde,

K, resorte lineal que representa la rigidez de la inercia del suelo en funcion del comportamiento
histerético.

Ky, rigidez estatica de traslacién y rotacién.

8GR R 2D 5D (1-29)
k=5 (14 a) (14, (1435
h ™2 — v * 2H, * 3R, * 4H,
8GR R 2D D 1-30)
KP=—"" (1 T)(1 —) (1 0.71—) (
T3(1 —wy) * 6H, + R, * Hy

En funcién de los siguientes parametros, Hy es el espesor del estrato, vg es el modulo de relacion
de Poission.

Radios de circulos equivalentes a la superficie de desplante de misma drea (A) y momento de
inercia (I).
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R, = (A)l/ z (1-31)

T
41\ (1-32)
-2
km y ¢, coeficientes de impedancia.
1— w? -
kpy, = 5—; wo = frecuencia natural (1-33)
Wy
2 -
Cm = %; {o = amortiguamiento viscoso (1-34)
0
n, frecuencia adimensional.
Traslacion horizontal,
n, = WRp (1-35)
h v
Rotacién o cabeceo,
0 = wR, (1-36)
T vs
Sistema acoplado
Traslaciéon horizontal,
_ TRy, (1-37)
TIS - ZH
S
Rotacién o cabeceo,
2(1 - vs) nRr (1-38)

T = 1=2v,) " 2H,

Donde:
¢, coeficientes tanto de rigidez como de amortiguamiento.

Cpn, amortiguador viscoso que representa el amortiguamiento del material y la geometria del
suelo en funcién de la frecuencia y la radiacién de ondas.

w, frecuencia de excitacion.
m, modo de vibracion horizontal, vertical, de cabeceo o acoplados segun el tipo de cimentacion.

No obstante, su verdadera representacion no depende sélo de cdmo acttia la cimentacién sino
que también se debe considerar el tipo y dimension de la cimentacion. Ya que el amortiguamiento
se da a través de la disipacion de energia de un proceso mecanico. En este caso, se cuentan con
dos tipos de amortiguamiento: histerético y geométrico. El primero se presenta cuando una onda
de vibracion pasa por medio del suelo. Mientras que, el segundo es conocido como el
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amortiguamiento por radiacion por su disipacion de las ondas en un medio seminfinito.
(Mayoral, 1996)

Generalmente se usa el amortiguamiento viscoso en lugar del fisico, gracias a su simplicidad
matematica. Sin embargo, si se cuenta con un sistema ineldstico es necesario dar solucién a una
ecuacion diferencial no lineal, por medio de una linealizacion equivalente usualmente.

Por medio de la relacion de energia mediante la proporcionalidad de la energia disipada por cada
ciclo con el drea debajo de la curva de histéresis, se cuenta con la siguiente relacion.

AW

ER = ——=4nD
W T

(1-39)

Donde,
1 2
W, resulta ser - ko, A°.
2
D, es la relacion de amortiguamiento.

Cuyo sistema equivalente estd compuesto por la rigidez estdtica y dindmica que se muestra a

continuacion, respectivamente.

keq (1 + 2iD) (1-40)

Q
k* = keq - MQZ + Zlkqu = keq(l - —2 + ZLD) (1'41)
(l)eq
Siendo,

keq) D ¥ weq, funciones de amplitud del movimiento que suelen ser constantes al atender un

sistema histerético lineal.

Sistemas que al graficarlos de acuerdo con la frecuencia, resultan en un coeficiente de rigidez
representado por una pardbola de segundo grado, mientras que es constante el termino
imaginario. La relacion de amortiguamiento efectiva D, mencionada anteriormente se define
gracias al amortiguamiento critico f3.

= ¢ = ¢ :lgw (1-42)
V2kM 2Mw 2k

B
Q (1-43)
D=p—
B w
Siendo,
w= \/%, la frecuencia natural del sistema sin amortiguamiento.

k, resorte K.
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M, masa.
¢, amortiguador.

Lo que lleva a la rigidez dindmica del sistema,

k= kegy Uy + iky) (1-44)
En el cual, k; indica los impacto de la inercia y k, es el amortiguamiento efectivo al variar ambos
con la frecuencia.

1.5.1.3. Interaccion Cinematica

Es comun encontrar cimentaciones de gran profundidad, en las cuales no es posible considerar
en su analisis como puntual y superficial como en la interaccion inercial, ya que llevaria a
imprecisiones. Razén por la cual, se prevé la respuesta estructural por medio de la diferencia
entre el movimiento de campo libre y la excitacion efectiva de la base. (Soriano, 1989)

Despreciarla solo es factible en casos en los que la cimentacion y la estructura mantienen sincronia
en su movimiento, como el caso tedrico expuesto anteriormente de una cimentacion superficial
puntual o cuando la cimentaciéon somera solo se ve afectada por ondas SV que se propagan
verticalmente. En caso contrario, la interaccion cinematica toma importancia.

Este problema es resuelto generalmente con el uso de algoritmos como el método de elementos
finitos, el método de elementos de contorno o por medio de métodos mixtos. En los cuales se
superpone el campo sin estructura con el campo difractado por la cimentacion rigida y sin masa,
resultando de esta diferencia la excitacion efectiva que la cimentacién tolera de traslaciones y
rotaciones. Alrededor de la cimentacidn, su movimiento es promediado al verse afectado por la
rigidez de la cimentacién, disminuyendo las traslaciones en consecuencia. Mientras que las
rotaciones, se presentan por la no deformabilidad de la cimentacion al ser incapaz de seguir la
deformacion de los desplazamientos diferenciales del suelo.

A pesar del uso de métodos numeéricos para su determinacion es muy efectiva, de manera practica
se puede hacer uso de soluciones aproximadas como el método que desarrollo Iguchi. Este
método es conocido por su sencillez y precision al obtener la excitacion efectiva de la cimentacion
a través del promedio entre los desplazamientos y esfuerzos de campo libre que existe entre el
suelo y la cimentacidn. Esto se mide a partir de un punto de referencia arbitrario (x,, ¥, zo) donde
ocurre el movimiento de entrada del cimiento.

U, = H‘lﬂ ATU, dS + K—lﬂ ATT, dS (1-45)

Donde,
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U H = ﬂATAdS H- ffATU ds + K- HATTds (1-46)

1 0 O Z—2Zyp Yo
A=|0 1 0 zy—z 0 x—xol (1-47)
0 0 1Yy—Yo Xo—X 0

En el cual,

Uy y Ty, son los desplazamientos y esfuerzos de campo libre, respectivamente.
S, superficie de contacto que hay entre la cimentacion y el suelo.

(X,y,2), cualquier punto.

La multiplicacion entre A y U, resulta el movimiento de cualquier punto en la frontera S. Los
limites de las integrales es el largo de la superficie de contacto S. En el caso de las cimentaciones
superficiales el segundo término del lado derecho de U, es nulo porque la superficie del suelo no

sufre esfuerzos.

Siendo la ecuacién de movimiento para este caso, la siguiente,

[Msyerol (ugr) + [K*1(uks) = —[Msyeto] (ub (t)) (1-48)

Donde,
Mgy e10, 1a matriz de masa sin considerar la masa de la estructura y cimentacion.
Uk, movimiento de entrada que tiene la cimentacion.

1.5.1.4. Efectos en pilas y pilotes
En el caso de pilas y pilotes, las rigideces dindmicas expuestas anteriormente sélo pueden ser
usadas al cumplirse la relacién,

1-49
Ly > L (1-49)
E 0.25 _
LC—2d<—p> (1-50)
Es

Donde,

L, y L, longitud total y activa del pilote, correspondientemente.
d, didmetro.

E,, moédulo de elasticidad del pilote.

E;, mdédulo de Young del suelo.

Teniendo como enfoque a los pilotes de friccion, los modos de vibracién ya sea horizontal,
vertical, cabeceo y acoplado se aproximan acorde a lo estipulado por Tabla 1-13. Rigideces
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dinamicas en el caso de pilotes de friccion propuesta por H. Aguilar y J. Avilés (2001)., de la
modificaciéon dada por H. Aguilar y J. Avilés (2001) a la propuesta por Gazetas (1991).

Tabla 1-13. Rigideces dinamicas en el caso de pilotes de friccién propuesta por H. Aguilary J.

Avilés (2001).
Modo de . . .. Coeficiente de .. ] )
. ., Rigidez Estatica .. Coeficiente de amortiguamiento
Vibracion rigidez
0.87
E \%2t 017 bparamn <1;
i 0 — -p ky=1 = Ep\™
Horizontal Ky = dE; ( Es) h Cn {0.8{ +0.175 (E—”) nparan > ;g
* 34
0 < —
paran < n
1 L o 15 ¢ =1 0413 (L”)mlp 08 n(lst v
] para — ey Ul ’ 2=
Vertical K9 = 1.9dE, (Ld_,,)%’ k, = d L (1+v)td " paran > TdA+v) s
oo _(Er)(t2)
1++/npara 4= 15 donde, W = (1—e (Es)(d)
0.257
E 075 02 baran <rng
o _ 3p (2P k.=1 = E "™
Cabeceo K? = 0.15d°E; <E> r " =10.25¢ +0.056 (Ep) nparan >,
0.5¢
E 05 018 paranmn < Ns
o _ _ 2p (22 kpr=1 = Ep\™
Acoplado K. = —022d%E, ( E) hr Cur {0.5( +0.135 (F”) nparan >ns

TT

do ;
0 £ Jas frecuencias fundamentales
sBs

. wd . . nd
Siendo, n = — la frecuencia normalizada, n; = Y =
N s

adimensionales del estrato de suelo que se encuentra en vibracién transversal (f;) y vertical («;),

respectivamente. Por otro lado, se tiene el amortiguamiento (¢) y la relacion de Poisson (v).

En la NTC-SISMO-2023, se encuentra una tabla similar que expone tanto las rigideces como el
amortiguamiento de cimentaciones que contengan pilotes o pilas de friccion. La cual se presenta
en la siguiente Tabla 1-14.

Tabla 1-14. Rigideces y amortiguamientos en el caso de cimentaciones con pilotes o pilas de
friccion de acuerdo con la NTC-2023-SISMO.

Cimentaciones con pilotes

Vs

Ko c n=wd
Km:K&kmyCmZZ% 96
m=h,v,r Parametros de frecuencia _ nd
o _2m s = 2H
w = Frecuencia de interés = —- s
T 34
T @ =)
M?SO fe Rigidez estatica Coeficiente de rigidez Coeficiente de amortiguamiento
vibra
E\** 0.8 ; paran <1
izontal 0 — (-) kp=1 = :
Horizontal Kyt = d Es |7 " n {0.8(5 +0175(E,/E)"""n; paran >,
. 1; para L,/d <15 c, =
Vertical Ky 0.67 v |1+./n; para L,/d = 50 {si paran <y
. Ep\ (Lp\ ™2
= 1.9dE; (E) Interpolar linealmente para 0413 (5)0'33 1— o @@ 7% ; paran > 1.57
15<L,/d <50 (1-vs) \d P
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Interpolar linealmente para n, < 1 < 1.57,

1.5.1.5. Efectos de grupos en pilas y pilotes

En el estudio de la dinamica de pilotes se han propuesto distintos procedimientos, siendo uno de
los mas utilizados el método de superposicion propuesto por Poulos (1968 y 1971) que considera
el efecto que tiene un pilote sobre otro. Procedimiento que ha demostrado dar aproximaciones
certeras para distintas soluciones, en el cual el dominio que un pilote activo (p) tiene sobre uno
pasivo (q) al ser reemplazado este tltimo por un eje. Dobry y Gazetas (1988) aplicando los factores
de interaccion proponen un método para obtener las rigideces y amortiguamientos dindmicos de

pilotes en grupo segin el modo de vibracion.

Suponiendo un pilote de didmetro d = 2r, que oscila de manera vertical a una distancia S del
pilote contiguo, se tiene la siguiente vibracidn vertical de un pilote/pila p respecto a un pilote/pila

94
-05
a,(w) = (i) e~SwS/B g-iwS/B (1-51)
To
A partir de esta expresion, se construye un sistema matricial junto con una matriz de factores de
interaccidn para obtener una funcidén de impedancia global del grupo de pilotes. A partir de un

desplazamiento X iei“’tde un pilote i, se determina el de los demas pilotes,

X =Xy(1+2a;;) paraj=ln. (1-52)
= P . -
X; = 1?_:, (14 2a;)) paraij=1n. (1-53)
Del cual, se llega al siguiente sistema matricial,

1 a; a3 - - - ] (P 1
@z 1 ayz - - - Q|| P 1

ez, az; 1 - - - am|)P _ |1 (1-54)
ky . . . . . . . . .
On1 A2 anz . . . 1 Pn 1

Conteniendo la siguiente solucién que iguala la rigidez dindmica vertical con la suma de fuerzas
verticales que acttia en cada pilote junto con el desplazamiento que se generd,
zo b (1-55)
v XG
Obteniendo a partir de la funciéon de impedancia, lo siguiente:

XG:Xl:XZ:X3:"':Xn=1 (1-56)

Analogamente, es posible determinar para los demas modos de vibrar los sistemas matriciales.
El factor de interaccion @y, que se presenta en el balanceo lateral es dependiente de la frecuencia
w, la distancia S, el angulo O de la linea virtual que los separa, asi como de la direccion de la fuerza
horizontal que se aplica. Aplicando la siguiente expresion para cualquier angulo,
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a,(0°) = a,(0°) cos? 8 + a;,(90°) sen? @ (1-57)
S —05 —{wS —iwS _

= () =
0

a,(90°) = a, (1-59)
Con la velocidad analoga de Lysmer,
L (1-60)
Pl

En cuanto al cabeceo, este es despreciable porque no existe la interaccion entre los pilotes a causa
de la deformacion por rotacion de cada uno. Las deformaciones se presentan a pocos didmetros
debajo de la cabeza de la pila/pilote, disminuyendo el campo de esfuerzos alrededor del pilote.

1.5.2. Interaccion Estatica Suelo-Estructura

Las cargas estaticas o pseudo-estaticas que generan efectos de deformacién a largo plazo, se
consideran en el fendmeno de interaccidn estdtica suelo-estructura al hacer uso del coeficiente de
balastro o de rigidez estatica (k). El cual se expresa de la siguiente forma,

p=kyy (1-61)
En cimentaciones se suele hacer uso de un mdédulo de reaccion k = k,B, siendo B el ancho del
elemento de cimentacidon. No obstante, debido a esta caracteristica es complicada la selecciéon de
un mddulo de reaccion adecuado. El enfoque estd en tener un estado de equilibrio de la estructura
y el suelo, sin considerar los efectos dependientes del tiempo. El comportamiento del suelo
generalmente se modela utilizando pardmetros como el mddulo de elasticidad, la relacion de
Poisson y la cohesion bajo condiciones estaticas.

Su respuesta estructural es independiente del tiempo e involucra la deformacion y la distribucion
de tensiones debido a cargas estaticas. Razon por la cual hay distintos planteamientos para
considerar la interaccion suelo-estructura estatica, como los modelos simplificados, los modelos
del semiespacio elastico y los modelos con base en elementos finitos. Siendo este tltimo el que ha
contado con mas auge y aceptacion por al avance de la informatica en las tltimas décadas.

Meétodos en los cuales se considera las deformaciones de la estructura y el suelo iguales, tomando
en cuenta la rigidez para calcular los desplazamientos y deformaciones del suelo de cimentacién.
De manera general consta de tres pasos, estos involucran el cdlculo de desplazamientos de la
cimentacion para luego obtener los del suelo de cimentacion y establecer la compatibilidad de
deformaciones entre estos.

Este ultimo es establecido por medio de una serie de reacciones de ambos (la cimentacion y el
suelo) para ser aplicadas juntamente y crear el mismo sistema de deformaciones diferenciales en
ambos. Este tipo de formulaciéon constituye el antecedente directo del método de
subestructuracion utilizado en el andlisis dindmico, ya que la idea de descomponer el problema
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en suelo y estructura surge precisamente de estos enfoques estaticos. Este tipo de interaccion es
particularmente relevante en el disefio de cimentaciones, muros de contencién y estructuras
subterraneas donde predominan las cargas estaticas.

1.5.3. Interaccion Dinamica Suelo-Estructura

En cuanto al fenémeno de la respuesta dindmica de las estructuras, depende de diversas variables
tanto del suelo como de la estructura, ademas de la excitacién que afecta a la estructura. Siendo
las modificaciones producidas en el movimiento del terreno la causa de la reaccion estructural.

La principal distincion entre la interaccion suelo-estructura estatica y la dinamica esta en su
relacion con el tiempo. En la estatica predominan cargas lentas o sostenidas como el peso propio
y la consolidacion, siendo la inercia despreciable; en donde el comportamiento es gobernado por
la rigidez y en caso de ser necesario la no linealidad cuasiestatica del suelo. Mientras que, en la
dindmica acttian cargas transitorias o ciclicas, como los sismos, el oleaje y maquinaria, teniendo

que considerar la inercia del suelo y de la estructura.

También se presentan otros mecanismos como la disipacion por el amortiguamiento del suelo, el
amortiguamiento por radiacion, es decir la energia que se propaga al suelo, y su dependencia con
la frecuencia.

Describiendo cémo el movimiento del suelo afecta a una estructura durante un sismo y viceversa,
se descompone en dos sistemas por el método de superposicion: la interaccion cinematica y la
interaccion inercial. La interaccidon cinematica define la alteracion del movimiento sismico con
respecto al campo libre por la difraccion de ondas sismicas causada por la rigidez de la
cimentacion sin tomar en cuenta su masa, mientras que, la interaccion inercial se centra en las
fuerzas inerciales (funciones de impedancia) que se generan por la vibracion de la estructura y
cimentacién, tomando en cuenta su masa. Utilizando impedancias dindmicas para representar
estas interacciones, las cuales son relaciones de fuerza que por medio de resortes y
amortiguadores equivalentes, representan la resistencia de un sistema a los desplazamientos y
rotaciones inducidos por cargas dinamicas, los cuales impactan directamente en la respuesta de
la estructura como: alargar el periodo por base flexible, variar el amortiguamiento efectivo, la
aparicion de cabeceo y torsion en la estructura, asi como patrones de amplificaciéon o atenuacion
debido al contraste de rigideces y el contenido espectral de la excitacion.

Dos enfoques principales para analizar la interaccion suelo-estructura es mediante el método
directo o el método de subestructuracidon (paso a paso). El método directo, resuelve todo el
sistema, es decir el suelo, la cimentacion y la superestructura en un solo modelo con fronteras
absorbentes. Los movimientos de campo libre usf(t)se imponen en las fronteras del dominio de
suelo, y se resuelven las ecuaciones de movimiento acopladas para obtener la respuesta conjunta.
Este enfoque captura la interaccion cinematica e inercial, asi como la radiacion de energia y,
también, la no linealidad del suelo y de la estructura.
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En el modelo se aplica el movimiento en campo libre (uf) del suelo para hacer uso de las siguiente
ecuacion de movimiento;

[M1(w) + [K] ) = —[M] (e () (1-62)

Donde,
uss(t), son las aceleraciones en campo libre en las fronteras del modelo.

A diferencia del método directo, en el método de subestructuracidn se representa a la cimentacion
como un apoyo rigido o por medio de resortes se representa la flexibilidad del suelo con resortes,
siendo un enfoque eficiente, sin embargo, cuando se tiene no linealidades, geometrias complejas
0 una interaccion tridimensional significativa, no es recomendable usarla debido a las

simplificaciones que se realizan.

Resultando que el movimiento del suelo con la cimentacion no coincide con el del campo libre,
por lo que, cambian los desplazamientos relativos (drifts), las fuerzas internas, las rotaciones y
crecen las demandas estructurales de la cimentacion. En suelos blandos la no linealidad puede
provocar la acumulacion de deformaciones y excesos de presion de poro.

Siendo especialmente importante cuando se cuenta con suelos blandos o muy estratificadas con
cimentaciones profundas o grupos de pilotes que desplantan edificaciones altas, puentes,

turbinas, estructurar marinas, edificios con multiples sétanos, entre otros.

1.6. Impedancia Dindmica

La impedancia dindmica es uno de los conceptos fundamentales en el estudio de la interaccién
dindamica suelo—-estructura. Desde hace mas de cuatro décadas ha sido objeto de numerosos
estudios, pues permite representar de manera simplificada la rigidez y el amortiguamiento que
el suelo transmite a la cimentacion bajo cargas dindmicas. En lineas generales, se distinguen dos
componentes principales: la interaccion inercial y la interaccion cinematica, que determinan,
respectivamente, la excitacion efectiva y la respuesta de la superestructura.

En el dmbito profesional, el suelo usualmente se modela como un material eldstico lineal o
viscoeldstico, lo que permite definir las impedancias dependientes de la frecuencia. Para captar
los efectos no lineales, se han propuesto aproximaciones sencillas. Una de ellas es el equivalente
lineal, que ajusta los mddulos de corte y amortiguamiento a una deformacion caracteristica
promedio representativa de todo el depdsito (Stewart et al., 2003). Otro introduce explicitamente
la dependencia de la frecuencia en la rigidez y el amortiguamiento de la cimentacion bajo cargas
armonicas, sustentado en pruebas de campo realizadas por Barkan (1948) y en los andlisis de Luco
y Westman (1971). Estos desarrollos fueron los primeros intentos de llevar la impedancia mas alla
del régimen lineal, abriendo la puerta a formulaciones dependientes tanto de la frecuencia como
de la amplitud de deformacién.
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En el régimen elastico lineal existen soluciones analiticas bien establecidas para modelar la
interaccion suelo—estructura mediante impedancias dindmicas. No obstante, en el régimen
ineldstico los avances han sido mas limitados y se han apoyado principalmente en métodos
numéricos, como los propuestos por Borja y Wu (1944), Caballero y Modaressi-Farahmand-
Razavi, y Chatterjee y Basu (2008). Estos trabajos arrojaron resultados relevantes sobre el
acoplamiento no lineal entre el suelo y la cimentacion. En particular, Borja y Wu (1944)
encontraron que la heterogeneidad en la masa del suelo inducida por esfuerzos incrementa los
desplazamientos de la cimentacion a altas frecuencias bajo cargas constantes, fenomeno critico
para el disefio de cimentaciones profundas en suelos estratificados.

El concepto de impedancia dindmica fue clave para poder acoplar el analisis del suelo con el de
la superestructura. Mediante funciones complejas dependientes de la frecuencia, es posible
representar de forma compacta la rigidez y el amortiguamiento del medio, su incorporaciéon en
modelos estructurales convencionales. Las formulaciones de Novak (1974, 1977) y la
sistematizacion de Kausel y Peek (1982) marcaron un punto de quiebre, haciendo viable el calculo
practico de cimentaciones, incluyendo el de pilotes y grupos, en suelos estratificados, integrando

la interaccidn cinematica e inercial.

La cual es definida por la siguiente expresion, para una cimentacion rigida en cualquier grado de
libertad.

S =K+ iwC (1-63)

En donde,

K, el resorte que representa la rigidez dinamica.

w, es la frecuencia ciclica de excitacion.

C, es el coeficiente de amortiguamiento geométrico e histerético.

Ecuacion lineal que también se puede expresar en términos de la parte estatica K por los

modificadores dindmicos k y c.
S = K[k(ag, v) + iagc(ag, v)](1 + 2if) (1-64)

an =2 (1-65)
0=

Vs

Teniendo que,

¢, radio de amortiguamiento del comportamiento histerético del material.
v, radio de poisson.

i, termino imaginario.
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r, dimension caracteristica de la base interior.

Esta formulacion tiene lugar la respuesta dindmica del suelo en la préctica de programas
estructurales, mediante el uso de resortes y amortiguadores equivalentes dependientes de la
frecuencia.

Su desarrollo se apoy? en distintos modelo. Las formulaciones tipo Winkler representan el suelo
como un conjunto continuo de resortes (k) y amortiguadores (c) que estan distribuidos a lo largo
del elemento de cimentacidn, de donde se obtienen las rigideces y amortiguamientos equivalentes
de manera directa. Una alternativa es la solucién elastodinamica en medio continuo de Novak,
incorporando las deformaciones del suelo durante la excitacion, estimando el amortiguamiento
por radiacion de manera mas realista. Teniendo estas formulaciones como base, surgieron otros
modelos derivados que permiten la calibracion de los pardmetros de acuerdo con la geometria de
la cimentacion y las propiedades dindmicas del suelo.

Con el fin de tomar en cuenta la no linealidad del suelo, se recurre al uso de curvas empiricas que
relaciones los esfuerzos y desplazamientos locales. Las curvas p-y describen la interaccion lateral
suelo-pilote por unidad de longitud y capturan fendmenos como separacion (gapping) y
deslizamiento. De manera similar, las curvas t-z representan la interaccidn entre el fuste-suelo en
sentido axial y las g-z que modelan la punta. Las cuales combinadas con analisis en el tiempo o
esquemas secante/tangente, estas herramientas extienden el concepto de impedancia al régimen
no lineal, acercando la respuesta calculada a la real de los suelos blandos, donde la rigidez y
amortiguamientos son dependientes de la deformacion y la sucesion de ciclos de carga y descarga
aplicada al suelo durante la excitacion.
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2. Estado del arte

En este capitulo se hablara tanto del origen como el desarrollo de los métodos mas utilizados en
el andlisis de pilas y grupos de pilas que son sometidos a carga axial y carga lateral en suelos
arcillosos. Estos modelos se basan en la mecanica de suelos y la teoria de la elasticidad para
calcular la distribucion de tensiones y deformaciones en el suelo circundante de la pila.

2.1. Modelos Analiticos

En el andlisis del comportamiento de las pilas bajo carga axial fue por mucho tiempo realizada
de manera empirica de la mando de la experiencia de los ingenieros usando generalmente el
analisis tedrico por Terzaghi y Peck (1967), sin embargo, con el paso de los afos varios modelos
analiticos han sido propuestos como alternativas. (Poulos,1989)

Dividiéndolos en tres categorias en la Tabla 2-1, de acuerdo con el nivel de disciplina, su base
tedrica y la dificultad del analisis.

Tabla 2-1. Categorias de analisis. (Poulos, 1989)

Método para la
Categoria Subdivision Caracteristicas determinacion de
parametros

In situ o por medio de
L. ruebas de
1 - Empirica p .

laboratorio con

correlaciones

Teoria  simplificada
que se basa en los
principios de la

24 mecanica de suelos.  Son requeridos
) Teoria elastica-linear pruebas en el lugar
o plastico-rigido. que pueden requerir
Similar al anterior correlaciones.
7B pero la teoria es no
lineal y elasto
plastica.
Teoria que se basa en
el uso de analisis
especificos del sitio Laboratorio cuidado
con principios de la con/o pruebas del
3 3A mecdanica de suelos.  lugar que siguen la
Teoria elastica-linear correcta trayectoria
(deformacion) o de tensiones.
plastico-rigido
(estabilidad).

69



Similar al anterior
pero es posible la no

3B linealidad de manera
simple.
Similar al anterior
pero es posible la no
linealidad por
3C modelos
constitutivos del

comportamiento del
suelo.

Exponiendo ejemplos de las distintas categorias en la Tabla 2-2.

Tabla 2-2. Métodos seguin su categoria de analisis.

Categoria Capacidad Axial Asentamiento
Correlaciones con CPT Aproximadas
(Schmertmann, 1975; De Ruiter & Correlaciones con el
Beringen, 1979) didmetro de la pila.
Correlaciones con SPT (Meyerhof, 1959; Frank,

1 (Thorburn & McVicar, 1971; Meyerhof, 1985)
1956) Deflexion de la
Meétodo de esfuerzo total (a) columna multiplicada por
(Tomlinson, 1957; Semple & Rigden, un factor.
1984) (Focht, 1967)

2 A Método de esfuerzo efectivo (B) Soluciones elasticas
(Burland, 1973; Meyerhof, 1976; Stas & (Randolph & Wroth,
Kulhawy, 1984) 1978; Poulos & Davis, 1980)

Soluciones elasticas

’B Método de esfuerzo efectivo (B) modificadas para el

(Fleming et al., 1985) deslizamiento
(Poulos & Davis, 1980)

Soluciones de plasticidad para la Elastico finita

3A capacidad portante en punta. Andlisis de elementos
(Giroud et al., 1973, Meyerhof, 1963) (Valliappan eta al., 1974)
Andlisis de transferencia de carga no lineal
(Cole & Reese, 1966; Kraft et al., 1981)

3B Analisis de elementos de borde no lineal

(Poulos & Davis, 1980)
Analisis de elementos finitos no lineal
(Desai, 1974; Jardine et al., 1986)
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Analisis de elementos finito, incluyendo la simulacion de la instalacion
3C de la pila
(Nystrom, 1984; Randolph et al., 1979; Withiem & Kulhawy, 1979)

2.1.1. Capacidad de Carga

La estimacion de la capacidad de carga de una pila es dependiente de varios factores como las

caracteristicas con las que cuenta en longitud, forma y el area transversal; la configuracién del
suelo y sus propiedades a corto y largo plazo; el método constructivo usado para instalarla. Esta
puede ser calculada de dos maneras, por medio de la punta en compresion que es mejor conocida
como la resistencia a punta y por el esfuerzo cortante que se tiene a lo largo de la superficie latera,
es decir la friccion lateral. La mayoria de los pilotes trabajan por medio de ambas resistencias, en
este apartado se mencionaran algunos métodos conocidos y usados internacionalmente.

2.1.1.1. Capacidad de Carga por Punta
La carga por punta se expresa generalmente como se muestra en la siguiente ecuacion, la cual se
deriva de la ecuacion general de Terzaghi,
1 2-1
qnp = C'Nc* + q'Nq” +EyDNy* (2-1)
Donde,

Nc*,Nq*y Ny™ son factores de carga que ya contienen factores de correccion de forma y de
profundidad.

D, es el didmetro o ancho respectivo.

Debido a que este tltimo valor suele ser poco significativo (Brinch-Hansen, 1961), se multiplica
por el area de seccion del pilote.

Q, = (C'Nc* + q'Ng")A4, (2-2)
Donde,

Ap, Area de seccién de la punta del pilote

Nc*y Nq*, Factores de capacidad de carga.

C’, cohesion de suelo en la punta del pilote.

q', esfuerzo vertical efectivo en la punta del pilote.

Existiendo varios métodos para la determinacion de @y, siendo los factores de capacidad de carga
los que han dado pie a discusiones y a diferentes tipos de teorias y formulaciones. Mostrando la
recopilacion de Vesic (1967) para Nq que estd en funcion del angulo de resistencia al corte, desde
los valores mas conservadores a los mas resistentes en el siguiente diagrama.
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10,000

Factorde capacidad do carga N,

3% 40° 45° 50°
Anguio de freeion, ¢

Figura 2-1. Factor de capacidad de carga Nq de acuerdo con distintos autores. (Vesic, 1967)

2.1.1.1.1. Método de Meyerhof

2.1.1.1.1.1. Suelos granulares
La capacidad ultima de la punta es,

2-
qp = poNq =q (2-3)
Siendo,

Do. presion efectiva de sobrecarga en la punta.

Ny, factor de capacidad de carga respecto a la presion de sobrecarga (Figura 2-2).

q, valor limite para la resistencia de la punta % = % con B es el ancho de la pila, D la profundidad,

D« la profundidad critica de penetracion de la pila.
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Figura 2-2. Factor de Capacidad de Carga Nq para distintos radios de profundidad.
(Meyerhof, 1976)

El valor limite q; se determina por medio de la resistencia de la penetracion estéatica con cono qe
en arena homogénea como se muestra en la siguiente Figura 2-3. También existe una relacion con
el angulo de friccion interna que de manera aproximada equivale a q; = 0.5N,tan¢, limitando el
esfuerzo vertical efectivo cerca de la punta de la pila en falla que puede tener valores de 25 kIN/m?
para arena suelta a 50 kN/m? para arena densa, el cual es independiente del esfuerzo efectivo de
sobrecarga y las condiciones del agua subterrdnea que superan la profundidad critica.
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Figura 2-3. Relacion aproximada entre el limite de la resistencia estatica de cono con el angulo
de friccion de arena.

Tomando en cuenta ciertas consideraciones, no es posible hacer uso de Ngq de manera

convencional cuando las pilas sobrepasan la profundidad critica o penetran material compresible

a un estrato firme. Por lo que, gp se vuelve independiente de la sobrecarga de la punta.

(91~ 90)D _ a (2-9)
108~

De manera conservadora, se hace uso de la siguiente expresion,

qQp = qo +

_ @Dy _ (2-5)
=705 =N
En donde,

4o, q; . limitan la resistencia de la punta entre el estrato superior débil y el estrato inferior firme,
respectivamente.

Dy, profundidad penetrante de la pila en el estrato firme.
B, ancho de la pila.

A través de relaciones empiricas de resistencia estaticas y dinamicas de pruebas de penetracion
para suelos no cohesivos de acuerdo con las caracteristicas del tamafio de grano de arena o grava
y el andlisis de las pruebas de carga, se puede hacer su uso para estimaciones preliminares del
altimo punto de resistencia y la friccion. En el caso de pilas con una longitud Db en un estrato de
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arena con una resistencia puntual unitaria en la punta del pilote de 100 kN/m?, la friccién se puede
aproximar a,

0.4ND, (2-6)
qp = T < 4N

Considerando que,

N, resistencia promedio de la penetracion estandar en golpes por 0.3 m.

Sugiriendo la siguiente relacion,

(2-7)

oh
Il
a| =

Con,

N, resistencia promedio de la penetracion estandar en golpes por 0.3 m a lo largo de la longitud
empotrada del pilote.

Para pilas en limo no plastico se obtiene una mejor concordancia utilizando un limite superior

aproximando de,

dp = 3N (Figura 2-4) (2-8)
300
Pilas hincadas
A Grava b
o Arena b,
B
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Figura 2-4. Relacion empirica entre qp y N. (Meyerhof, 1972)

2.1.1.1.1.2. Suelos cohesivos
Realizando las mismas suposiciones que para los suelos no cohesivos, en el caso de suelos
cohesivos homogéneos la resistencia tltima de la punta se expresa de la siguiente forma,
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qp = cN; + poNq < qm (2-9)

Donde,

¢, cohesion del suelo promedio cerca de la punta.

N, factor de capacidad de carga de acuerdo con la cohesion (Grafica 3).

Gm. valor limite unitario de la resistencia de punta debajo de la profundidad critica.

2.1.1.1.2. Método de esfuerzo total (a)

Meétodo que se usa en suelos cohesivos para obtener la capacidad de carga a corto plazo de pilotes.
El cual se basa en la resistencia al corte sin drenar. Para suelos cohesivos se hace uso de la ecuacion
de Terzaghi donde se tiene la siguiente capacidad portante en la base del pilote,

fo = (cW)pNe (2-10)

Donde,

(cw)p, es la fuerza cortante sin drenar del suelo cohesivo que se encuentra debajo de la base de la
pila.

N,, es el coeficiente de capacidad portante que se puede asumir como 9.0 (Skempton, 1959).

Teniendo la siguiente capacidad de carga en la punta,

Qp = foAp = (c)pN:Ap (2-11)

Siendo,
Ay, area de seccidn transversal de la punta de la pila.

2.1.1.1.3. Método de esfuerzo efectivo (B)

Método que es usado para calcular tanto la capacidad de carga a corto plazo como a largo plazo
en suelos cohesivos y no cohesivos. El cual se basa en el andlisis del esfuerzo efectivo. Haciendo
uso de la ecuacion de Terzaghi, se puede calcular de la siguiente manera,

fb = (OJv)qu + C’ch (2-12)
Donde,
(¢',)p, estuerzo efectivo vertical de la base de la pila
c'p, cohesion del suelo debajo de la base de la pila
Ny, N¢, coeficientes de capacidad de carga
Obteniendo la siguiente capacidad de carga,
(2-13)

Qp = frdp = [(U,v)qu + C’ch]Ab

Siendo,
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Ap, area de seccion transversal de la punta de la pila.

Para los coeficientes de capacidad de carga Janbu (1976) presenta las siguientes estimaciones para
diversos suelos,

Ng = (ta”‘f" +/1+ tan?¢’ )Zexp (2ntang’) (2-14)

N, = (N, — 1)cotg’ (2-15)

Donde,
n, angulo que defina la forma de la superficie de corte alrededor de la punta de un pilote.

i
3 para arcillas suaves

0.58m para arenas densas

2.1.1.1.4. Método de O'Neill y Reese
2.1.1.1.4.1. Suelos cohesivos

Respaldando la expresion propuesta por Skempton (1951) con pruebas de carga en pilas
instrumentadas,

fp = N;Sy (2-16)

Donde,

N¢, factor de carga de acuerdo con Skempton (1951). Asumiendo que alcanza la falla se hace uso
de la siguiente expresion,

N; = 1.33(In|L| + 1) (2-17)

Donde,
I, Indice de rigidez.

En el caso de los estratos arcillosos, el caso critico se presenta cuando se tuene solamente un
comportamiento cohesivo (®=0). Teniendo la siguiente expresion para el indice de rigidez,

I =2 (2-18)

35y

Donde,
Es, Médulo de Young en condiciones no drenadas = 741 Nspt [kPa].
Su, Resistencia cortante no drenada promedio en un rango de profundidad que se encuentre entre
la punta de la pila y dos veces su diametro.

2.1.1.1.4.2. Suelos granulares

Se relaciona la capacidad de carga unitaria de acuerdo con el nimero de golpes N« promedio
desde la punta de la pila hasta una profundidad que iguale 2 veces su didmetro. De igual manera,
se espera que alcance un desplazamiento del 5% del didmetro de la base.
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f, = 0.0575Nso < 2.90 [MPa] ~ ParaL >10m (2-19)

Donde,
L, longitud de la pila.

2.1.1.1.5. Método de Poulos y Davis
2.1.1.1.5.1. Suelos cohesivos

Con el fin de obtener la resistencia unitaria de la punta se recomienda hacer uso de la siguiente
ecuacion, de acuerdo con Poulos y Davus (1980),

fp = (SuNc + va) (2-20)

Donde,

S, resistencia al cortante no drenada.

N,, factor de capacidad de carga.

oyp, esfuerzo vertical efectivo en la punta de la pila de acuerdo con lo estipulado por Vesic (1967).

Para el factor de capacidad de carga N, se ha estimado por diversos autores. El propuesto por
Ladanyi (1963) es el siguiente,

Ne=1+3[1+1n (3%)] (2-21)
Donde,
N, factor de capacidad de carga propuesto por Ladanyi.
Sy, resistencia al cortante no drenada promedio que se encuentra a una profundidad entre la
punta de la pila y dos veces el didmetro de esta.

2.1.1.1.5.2. Suelos granulares

Se utiliza la siguiente ecuacion en el caso de la resistencia unitaria por punta en arenas,

/ 2-22
fp =0 vqu ( )

Donde,

o' ,p, esfuerzo vertical efectivo en la base de la pila seguin Vesic (1967).

Ng, factor de capacidad de carga de acuerdo con Berezantev et al. (1961) que se evaltuia acorde al
valor ¢ (Figura 2-5). Se relaciona de manera indirecta con el nimero de golpes Neop promedio
para profundidades que se encuentren entre la pila y dos veces su diametro.
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Figura 2-5. Relacion entre N, y ¢, seglin Berezantzev et al. (1961).

2.1.1.1.6. Método de la FHWAS88 Modificado
Método adaptado del propuesto por el manual de la Federal Highway Administration (1999) en
donded Wysockey incluye el criterio propuesto por Resse y O'Neil (1988).

Para su aplicacion se debe de cumplir con ciertas condiciones como tener una longitud de pila
mayor a 4.5 m con un didmetro mayor a 0.3 m con un desplazamiento de por lo menos el 4% de
su didmetro o mostrar en la curva-desplazamiento un pico en las pruebas de capacidad de carga.
De igual manera, la capacidad de carga por friccion debe contar con minimo 13 mm vy fallar
debido ala capacidad portante del suelo, que no debe de tener valores de N« mayores a 75 golpes.

2.1.1.1.6.1. Suelos cohesivos

En el caso de la resistencia unitaria por punta no se sufren cambios respecto al método original,
en donde en lugar de considerar la variacion del factor de capacidad de carga N se utiliza un
valor constante de 9.

£, =95, (2-23)

2.1.1.1.6.2. Suelos granulares
En el caso de las arenas se utilizan valores de Ne promedio del estrato que se encuentra debajo
de la pila hasta alcanzar dos veces su diametro.

fp = 67N60 (2-24)
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2.1.1.1.7. Método de Decourt

Propuesto en 1995, se basa en el niumero de golpes de acuerdo con la penetracion estandar y los
coeficientes del suelo.

2.1.1.1.7.1. Suelos cohesivos

En arcillas se cuenta con la siguiente expresion,

2-2
fp = k2N60p (2-25)

Donde,
k,, 80 en arcillas.
Neop, promedio de Ng, de los estratos en los que se desarrolla el mecanismo de falla de la pila, de

la punta hasta dos veces el diametro de la pila.

2.1.1.1.7.2. Suelos granulares

Dada por la siguiente expresion,

2-2
fp = k2N60p (2-26)

Donde,
k,, 165 en arenas, 115 en limos arenosos y 100 en limos arcillosos.
Neop, promedio de Ng, de los estratos en los que se desarrolla el mecanismo de falla de la pila, de

la punta hasta dos veces el diametro de la pila.

2.1.1.2. Capacidad de Carga por Fricciéon

Es expresada la resistencia por friccidon de la siguiente manera,

Donde,

p, el perimetro de la seccion del pilote

AL, la longitud del pilote en la que se consideran constantes los valores de p y {.
f, la resistencia unitaria por friccién a una profundidad z.

Existiendo varios métodos para poder estimar Q.

2.1.1.2.1. Método de Meyerhof
2.1.1.2.1.1. Suelos granulares

El valor promedio de la friccion en el fuste en arena homogénea, esta dada por,

_ 2-28
fs = Kspotand < f; ( )

En donde,
K, coeficiente promedio de la presion de la tierra en el fuste de la pila.
Do, presion efectiva de sobrecarga promedio a lo largo de la pila.
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8, angulo de friccion.
D¢
'

@O

fi, valor limite promedio de la friccion del fuste para — >

No obstante, no solo depende de estos factores. También, depende de la compresibilidad del
suelo, el esfuerzo horizontal del suelo inicial que es representado por el coeficiente de presion de
la tierra en reposo Ko, el tamafio de la pila y la forma. Los valores de f; y K;, s6lo pueden ser
deducidos de pruebas de carga en las pilas del sitio, asimismo es posible tener un estimado de la
primera mediante pruebas de penetracion.

El andlisis de las pruebas de carga en pilotes instrumentados en arena muestra que la fricciéon
cutanea unitaria local ultima f,, aumenta a lo largo de la porcion superior de un pilote hasta un
maximo para después disminuir hasta un minimo en la punta del pilote siendo f;. Gracias a esto,
el coeficiente local de presion de tierra K,, disminuye con la profundidad a lo largo del pilote
desde un maximo cerca de la parte superior en donde K, puede ser similar al coeficiente de tierra
pasivo hasta un minimo cerca de la punta del pilote el cual puede ser menor que la presion
efectiva de la tierra inicial K, siendo el promedio del tltimo valor de K, denotado como K. En
cuanto al andlisis de pilas corta encima de la profundidad critica en arena homogénea
normalmente consolidada indica que el valor de K; inicial para un angulo de friccion ¢, varia
considerablemente a partir de un limite inferior de aproximadamente K, en arena suelta a cuatro

veces este valor o mds para arena densa debio a los efectos de dilatacion y otros factores.

Por lo que, esta teoria no se puede usar en pilas con un largo mas grandes que 15-20 veces el
didmetro de la pila porque el valor f; se vuelve independiente de la presion efectiva de sobrecarga
promedio a lo largo de la pila y es dada por f;.

2.1.1.2.1.2. Suelos cohesivos

La friccién promedio unitaria se expresa usualmente como,

¢, =, (2-29)

Teniendo que,
«, coeficiente de adhesion empirico.
cy, fuerza cortante de arcilla sin alterar a lo largo de la longitud empotrada del pilote.

~ 1 para arcillas blandas

. varian de acuerdo con la naturaleza y fuerza
~ 0.5 o menos para arcillas duras

Los valores de « {

del suelo. No obstante, en las tultimas etapas la resistencia del fute estard gobernado por los
parametros del esfuerzo cortante drenado efectivo, ¢ y ¢ para arcilla remodelada que esta
fallando cerca de la arcilla. Donde se tiene la siguiente friccion efectiva unitaria fs de arcilla
homogénea,

fs = c + Kspotand < ¢, (2-30)

Asumiendo, que el exceso de la presion de poro es despreciable tomando en cuenta la presion
efectiva de sobrecarga. La cual se puede aproximar para pilas en arcilla saturada con la resistencia
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cortante drenada de suelo remoldeado para el cual la cohesioén generalmente se puede considerar
como cero, obteniendo lo siguiente:

fs = .Bﬁo <cy (2-31)

En donde,

B = K ;tang (2-32)

En el caso de la arcilla blanda saturada se tiene que K ~ K,,, por lo que el factor de friccién cambia

a,

B = (1 —sen¢)tane (2-33)

El cual varia se 0.2 a 0.3 para el rango tipico de ¢ en arcillas. En el cual se puede estimar de manera
aproximada,

K, = (1~ send)/Ro 239

Siendo,
R, radio de sobreconsolidacion de la arcilla.

También es posible estimar la friccion por medio de relaciones semi-empiricas basadas en la
resistencia cortante promedio sin drenar y la presion efectiva de sobrecarga a lo largo del fuste o
solamente con la resistencia cortante sin drenar.

f; = cytang (2-35)

2.1.1.2.2. Método de esfuerzo total (a)

La resistencia unitaria por friccidon entre la pila y el suelo que la rodea determina la resistencia
por rozamiento desarrollada entre estos elementos. En este método se asume que el esfuerzo
cortante esta es proporcional a la resistencia al corte sin drenaje como se muestra a continuacién:
£ = ac, (2-36)
Obteniendo a (Figura 2-6) de una ecuacion semiempirica realizada por diversos autores (AP,
1984; Semple and Ridgen, 1984; Fleming et al., 1985). A modo de ejemplificacion se muestra la
ecuacion sugerida por el primer autor nombrado anteriormente donde @ se encuentra en funcién
dec,.

cy — 25

1-—

para 25 kPa < ¢, < 70 kPa

1parac, < 25kPa
0.5parac, =70 kPa
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Figura 2-6. Variacion de a en funcion de la cohesion no drenada de una arcilla. (“Analisis y
factibilidad técnica para fundaciones”)

Calculando la fuerza de friccion entre la superficie de una pila con el suelo, se tiene que,

Qs = fs * (area de contacto) = ac, * perimetro * longitud (2-37)

Para una pila de didmetro variable, queda de la siguiente forma,

Qs = Y= a;(cy); * perimetro; * longitud,) (2-38)

2.1.1.2.3. Método de esfuerzo efectivo (B)

En una pila que se encuentra en un suelo blando homogéneo completamente saturados se tiene
un esfuerzo efectivo lateral promedio ¢'y, causado por el suelo que lo rodea. Este esfuerzo se
puede tomar como el esfuerzo que acttia a la mitad de la pila. Mientras que el esfuerzo de friccion
fs entre la pila y el suelo se calcula por medio del factor de friccion p entre la pila y el suelo ¢'y.
Por lo que, f; = uo’y pero se sabe que o'y, = 0',K,, siendo o', el esfuerzo efectivo vertical a la
mitad de la pilay K es el coeficiente de la presién lateral de la tierra en reposo. Obteniendo
finalmente que, f; = uo',K,

La friccion entre la superficie de la pila y el suelo, esta dada por la siguiente ecuacion,
Qf = fs * (drea de contacto) = o', uK, * perimetro = longitud = o', f * perimetro * longitud

Donde,
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8 =o' K, (2-39)

El coeficiente de la presion lateral de la tierra en reposo, estda dada de manera general por:

K, = (1 — seng')(OCR)%S (2-40)

Donde
OCR, es el radio de sobreconsolidacion.

1, arcillas consolidadas

OCR {> 1, arcillas sobreconsolidadas

Teniendo para una pila con didmetro variable en un sistema de diversas capas n,

Qs = XiZ1(0"y)ii * perimetro; * longitud;] 4D

2.1.1.2.4. Método de O’Neill y Reese

2.1.1.2.4.1. Suelos cohesivos
Basado en el método alfa descrito anteriormente, se tiene la siguiente expresion,

i = as, (2-42)

Donde,

fs resistencia unitaria en el cuerpo de la pila con una profundidad z.

Sy, es la resistencia al cortante no drenada de la profundidad z.

a, es el factor empirico que va acore con la resistencia al corte no drenada.

El factor empirico a, se expresa con las siguientes ecuaciones. Resultados de las pruebas de carga
realizadas en pilas instrumentadas de pilas que se colaron en el lugar.

Su
0.55 para 7. <15

a A

Su Su
0.55— 0.10 (— - 1.5) para15 <2t <25
Py Py

Donde,
P,, presidn atmosférica de 101.3 kPa.

2.1.1.2.4.2. Suelos granulares
Tanto en suelos arenosos como limosos se fundamenta la siguiente expresion por medio del
método beta descrito anteriormente.

fe =B, 24

Donde,
fs resistencia unitaria en el cuerpo de la pila con una profundidad z.
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d',, esfuerzo vertical efectivo a la profundidad z.
f, factor que mezcla la influencia del coeficiente de presion lateral de tierras y la tangente del
angulo de friccion en la interfaz del concreto con el suelo.

El valor que se obtiene no es un limite tedrico, sino que uno maximo de acuerdo con las pruebas
experimentales expedidas por los autores. En caso de usarse para valores mas altos, es posible
justificarlo seguin las pruebas de carga del proyecto.

De esta manera, por medio de la siguiente expresion se calcula el parametro f3,

B = 1.5 —0.245,/Z(m) para 0.25 < B < 1.20 (2-44)

No obstante, en caso de que se presenten un niimero de golpes Ne menor o igual a 15, se tiene la

siguiente expresion,

B =20 (15— 0.245/Z(m) paraNg < 15 (2-45)

Donde,
Z, profundidad en metros.
Ngo, Numero de golpes SPT, con correccion de la energia del martillo.

2.1.1.2.5. Método de Poulos y Davis

2.1.1.2.5.1. Suelos cohesivos
La resistencia unitaria del fuste en estratos que se encuentran en suelos arcillosos para pilas
coladas es la siguiente,

(2-46)

Donde,
Cq, adherencia no drenada que irrumpe el suelo y la profundidad de la pila Z.

Este ultimo valor depende de diversos factores como el suelo, la clase de pila que se utiliza y su
método constructivo. Diversos investigadores han establecido la correlacion entre la resistencia
al cortante no drenada Cay las pilas de desplazamiento Su. No obstante en pilas coladas in situ no
se han reportado en demasia estos valores, por lo que normalmente se relaciona con la arcilla de
Londres con valores de entre 0.25 y 0.7 de acuerdo con Golder y Leonard (1954), Tomlinson (1957)
y Skempton (1959). De manera conservadora, se utiliza 0.45 para el andlisis.

2.1.1.2.5.2. Suelos granulares

Dada por la siguiente expresion,

, / 2-47
fs = o, K tang) ( )

Siendo,
o, esfuerzo efectivo vertical que se tiene a lo largo de la pila.
K, coeficiente de presion lateral de tierras establecido por Meyerhof (1956).
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tangg, tangente del angulo de friccion dado en la interfaz entre el suelo y la pila de acuerdo con
Meyerhof (1956).

2.1.1.2.6. Método de la FHWAS88 Modificado
2.1.1.2.6.1. Suelos cohesivos

A través de la variable a, acufiada por Chen y Kulhawy (1994) se analiza la resistencia unitaria a
la friccidn de arcillas.

o= 0.31+ 0.17 (g—a) (2-48)

u

Con la siguiente resistencia,

f. = S, < 260 kPa (2-49)
2.1.1.2.6.2. Suelos granulares
En este caso se utiliza la siguiente expresion,
2-50
fs = 4Ngo ( )
Donde,
L, longitud de la pila.
Ngo, nimero de golpes que se corrigen por energia a lo largo de la L.
2.1.1.2.7. Método de Decourt
2.1.1.2.7.1. Suelos cohesivos
En arcillas se cuenta con la siguiente expresion,
fi = (2:8Ngo + 10) (2-51)
Donde,
Ngo, nimero de golpes que se corrigen por energia a lo largo de la L.
2.1.1.2.7.2. Suelos granulares
Dada por la siguiente expresion,
(2-52)

f. = 0.6(2.8Ng, + 10)

Donde,
Ngo, nimero de golpes que se corrigen por energia a lo largo de la L.

2.1.1.3. Capacidad de Carga Ultima
La capacidad de carga tltima es la resistencia de la punta Qr y la resistencia del fuste de la pila

Qs.

86



Qu = Qp + Qs = CIpAp + f64s (2-53)

En donde,

dp capacidad de carga de la pila.

Ay, area de la punta de la pila.

fs. friccion promedio en el cuerpo de la pila.
A, area del eje del pilote.

Los cuales se obtienen a través de diversos métodos mostrando algunos de ellos en los apartados
anteriores. No obstante, a través de la obtencion de la capacidad de carga ultima se obtiene la
capacidad de carga admisible las cual es la anterior afectada por un factor de seguridad segtin las
caracteristicas tanto de la estructura como del terreno.

Q 2-54
Qaam = F_Z ( )

Donde,
Qqam capacidad de carga admisible de carga para cada pilote.
FS, factor de seguridad, varia entre 2.5 y 4 segtn las incertidumbre del calculo de la carga tltima.

2.1.2. Friccion Negativa

El movimiento que tiene una pila con el suelo ocasiona un esfuerzo cortante en la interfaz de la
pila y el suelo. La causa de este movimiento se debe a la carga inducida en la pila que la presiona
hacia el suelo o la empuja hacia arriba; también se puede producir un movimiento cuando el suelo
se asienta en la pila o en los suelos expansivos esto sucede cuando el suelo se mueve hacia arriba
tomando como referencia a la posicion de la pila. Por lo que, si el movimiento de la pila es hacia
abajo el esfuerzo cortante en la pila es hacia arriba, siendo esta la direccidon positiva. En caso
contrario, si el movimiento es hacia arriba se tiene un esfuerzo cortante negativo que es llamado
positivo o negativo.

La terminologia ha ido cambiado a través del tiempo, primero se refirié como la friccion del pilote
pero hoy en dia es usado el término resistencia del eje. A pesar de su similitud, hay diferencias
entre estos términos. Mientras que, la resistencia del eje positiva y negativa es inducida por el
esfuerzo cortante de la carga en la pila debido al empuje o traccion de esta, la fricciéon negativa y
positiva es impulsada por la fuerza cortante del suelo expansivo o consolidado, respectivamente.

De acuerdo con diverso autores (Johannsen & Bjerrum, 1965; Bjerrum et al., 1969 y Bozozuk,
1972), la friccion negativa genera una carga de arrastre que muchas veces excede las cargas
permitidas de manera ordinaria. Su presencia sucede cuando hay presencia de asentamientos en
el suelo circundado por la consolidacion del peso de una sobrecarga o relleno de arcilla.
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El movimiento necesario para que se desarrolle esta friccidon observado por algunos autores
(Walker & Darvall, 1973; Bjerin, 1977; Bozozuk, 1981; Bjerrum et al., 1969), indican que no hay
presencia de deslizamiento entra el suelo circundante y la pila sino que un movimiento escaso es
todo lo que se necesita para poder generar un esfuerzo cortante o cambiar la direccion de este
esfuerzo en la interfaz de la pila-suelo.

La friccion positiva a lo largo de la superficie de la pila y el suelo sucede cuando la pila se asienta
de acuerdo con el suelo que se encuentra alrededor (Figura 2-7). De manera general, la carga axial
P es contrarrestada con la friccion positiva F, y la reaccion de la punta Q.

_ 1

=

o
T = = = T T
o
I
t |
|t
'\ _ I
La pila se t 1
asienta de t 1
manera
N/ N/ relativaal NS

suelo

—
[~]

Figura 2-7. Friccion positiva.

Mientras que, la friccion negativa se desarrolla a lo largo de la superficie entre el suelo y la pila
cuando el suelo se asienta respecto a la pila (Figura 2-8). Esto ocurre normalmente cuando se tiene
una sobrecarga en la superficie del suelo, un relleno reciente, la reduccion de los niveles
piezométricos por bombeo de agua de acuiferos, abatimiento del nivel fredtico por evaporacion
o recarga insuficiente, asi como el remoldeo debido a la hinca de los pilotes.

lP
Al pabiiiel s N
1l
l
«F
Suelo l l "
consolidado l l
|
l l La pila se
l\/l asienta de
manera,
S G T relativa al
Base rigida Q suelo

Figura 2-8. Friccion negativa.
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La presencia de ambos casos a lo largo de una pila, sucede por el cambio de direccién de
asentamiento entre la pila y el suelo. Mejor conocido como el plano neutro (Figura 2-9), punto
donde se presenta la carga axial maxima que puede ocurrir en la pila. Encima de este punto se
genera friccion negativa debido a que el suelo tiende a asentarse mas que la pila y por el contrario,
debajo de este punto predomina friccidon positiva. No hay desplazamiento entre la pila y el suelo,
siendo el punto en donde la fuerza cortante cambia de fuerza de friccion negativa a fuerza del eje
positiva.

La posicion del plano neutro es determinada por diversas condiciones entre el suelo y la pilas
como la rigidez relativa entre el suelo y la pila, la estratigrafia, los asentamientos del terreno, la
carga estructural, entre otros. Cuando la pila se apoya en un estrato competente, el plano neutro
suele quedar proximo a la punta o dentro del estrato portante. Por lo que, se tendra friccion
negativa en la mayoria del tramo superior del fuste y friccion positiva en las cercanias a la punta,
donde la carga de arrastre se concentra alrededor del plano neutro, la cual se transmite a la punta
junto con la carga de la superestructura.

En el caso en el que la pila trabaje por friccion en suelos compresibles, el plano neutro tiende a
ubicarse en la mitad superior del fuste. Acortando la presencia de la friccion negativa a solo el
tramo superior del fuste, mientras que el tramo inferior aporta friccion positiva. Dependiendo la
magnitud de arrastre del asentamiento inducido y el grado de movilizacion en el fuste.

P Carga
l LOd | G .
0y
Qn I
l il éq, =\
l l —\r, \
i | =0 A\
l ! j\ \ Plano neutro
B
Rs l AY >
\/ La‘—Lu,— Resistencia
TRT

Figura 2-9. Plano neutro.

A través del tiempo es imposible no generar asentamientos que ocasionan un ligero
desplazamiento entre la pila y el suelo que como se menciond anteriormente puede ser lo
suficientemente grande para que se tenga una fuerza cortante a lo largo de la pila, llegando a la
conclusion de que todas las pilas presentan movimiento de arrastre. Debido a esto, las cargas
vivas y las cargas muertas no se combinan porque en algtin momento la fuerza cortante cambia
de direccion.
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Ocasionando que la friccion negativa sea proporcional al esfuerzo de sobrecarga que sufre el suelo
alrededor de la pila (Johannessen and Bjerrum, 1965). Siguiendo la siguiente relacion,

qn = fo’, = MK tang' (2-55)

Donde,

Qn, fricciéon negative

f, constante de proporcionalidad determinada experimentalmente (Tabla 2-3 y Figura 2-10).
K, coeficiente de la presion de la tierra en el suelo

@', friccion de la tierra

M, radio de la pared de friccion

__ tanér

(Bozozuk,1972) (2-56)
tang’

Siendo la constante de proporcionalidad variable segun el tipo de suelo, se muestran las
reportadas por algunos autores en la siguiente tabla y grafica.

Tabla 2-3. Valores de B segun diversos autores.

Autor(es) Tipo de suelo B

Bjerrum et al (1969) Arcilla limosa suave 0.2-0.3

Bjerin (1977) Arcjii’ei‘;af:zi?f;fa de 0.2-0.25
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Figura 2-10. Factores de friccion positiva y negativa para pilas en arcilla suave y media.

Después, Zeevaert (1959; 1972) presenté un método basado en el esfuerzo de sobrecarga creado
por el suelo que se cuelga de la pila para obtener la friccion negativa. Siendo, DeBeer (1966) el
que se dio a la tarea de disefhar graficas de acuerdo con este método. La diferencia entre el
esfuerzo cortante, la friccion y la resistencia del eje hacen que se tengan seis posibles casos en los
que se puede cargar la pila axialmente.

En el caso de que la friccidn negativa se presente desde la parte superior del pilote con una friccion
negativa en el nivel i-1 igual a cero y el esfuerzo oy; = 0;_;. La cual se calcula de la siguiente

manera,

(FN); = (00i — 0)a; (2-57)

Por otro lado, si la friccion se desarrolla en la punta del pilote, se tiene la siguiente expresion,

(FN);—1 = (00; — 0))8i—1 (2-58)

Donde,

FN, la friccion negativa

0y;, esfuerzo efectivo inicial

o;, esfuerzo efectivo final por la friccion negativa
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a;, area tributaria del pilote o pila
Esta condicion de carga, debe de cumplir con la siguiente condicion:

P+FN < Q, + FP (2-59)

Como ya se mencion6 anteriormente, todas las pilas estan sujetas a presentar friccion negativa y
fuerza de arrastre. Sin embargo, si la carga estructural de la pila no es excedida se tienen
asentamientos menores que no significan ningtin problema. En caso de que se presente un
asentamiento grande el empuje de arrastre inducido en la pila no es diferente en el caso de un
asentamiento minimo pero si es una pila inclinada esta se podria curvear, este tipo de pilas junto
con danos ocasionados durante su instalacion reducen la capacidad de soporte por lo que esto no
debe ocurrir.

En caso de que los céalculos de disefio muestren que los asentamientos son excesivos se puede
optar por diversas soluciones como incrementar el larga de la pila o disminuir su didmetro
podrian hacer que se trabajara. Esto no siempre es posible, siendo el recubrimiento bituminoso,
el uso de bentonita para rodear la pila y electrodsmosis opciones viables para reducir la friccion
negativa. El mas efectivo de estos tres es el recubrimiento bituminoso reduciendo un 90% la
friccion con la técnica de Bjerrum et al. (1965).

2.1.3. Asentamientos

Las cargas que intervienen en las pilas de manera irremediable generan un asentamiento, sin
embargo, su célculo se dificulta por la cantidad de factores que se deben de considerar como la
magnitud de la carga con la que se trabaja, la forma y dimensiones de la pila, la forma y espacio
entre pilas de un grupo, las caracteristicas entre el suelo y la pila, propiedades caracteristicas tanto
del suelo como de la pila.

Sin embargo, al calcular el asentamiento de un pilote bajo carga axial es ocasionado por tres
factores,

S=8;+5,+ 53 (2-60)

Teniendo que,

s, asentamiento total del pilote.

s1, asentamiento eldstico del pilote.

S,, asentamiento por la carga en la punta del pilote.

s3, asentamiento por la carga transmitida a lo largo del fuste del pilote.

En caso de que se suponga elastico el material del pilote, se remonta a los principios
fundamentales de la mecanica de materiales.
_ (Qup+EQws)L (2-61)
L7 aE,

Donde,
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Qwp, carga en la punta en condiciones de carga de trabajo.

Qus, carga por resistencia superficial en condiciones de carga de trabajo.

Ay, area de la seccion transversal del pilote.

L, longitud del pilote.

Ep,, modulo de elasticidad del material del pilote.

¢, depende de la distribucion de la resistencia por friccion a lo largo del fuste f (Figura 2-11).

£=05 £E=05 £ =067

(a) (b) (c)
Figura 2-11. Distribucion de f junto con los valores de & correspondientes.

Por otro lado, el asentamiento debido a la carga en la punta se expresa como se muestra a
continuacion,

QwpD 2-62
S2 = EZ (1_ﬂ§)lwp (2-62)

Donde,

D, ancho o perimetro del pilote.

qwp, carga puntual por drea unitaria en la punta.

E;, modulo de elasticidad del suelo o del estrato situado debajo de la punta del pilote.
U, relacion de Poisson del suelo

Iy, factor de influencia que suele tener un valor de 0.85.

También se cuenta con un método semi-empirico propuesto por Vesic (1977) para obtener este
asentamiento.

_ QwpCp (2-63)

S
2 Day

Donde,
qp, resistencia tultima en la punta.

C,, coeficiente empirico (Tabla 2-4).

Tabla 2-4. Valores tipico de Cp. (Vesic, 1977)

Tipo de suelo Pilote hincado Pilote perforado
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Arena (densa a suelta) 0.02-0.04 0.09-0.18
Arcilla (firme a blanda) 0.02-0.03 0.03-0.06
Limo (denso a suelto) 0.03-0.05 0.09-0.12

El asentamiento ocasionado por la carga que es transmitida a lo largo del fuste tiene la siguiente

relacion,

S3 = (qulj‘s) (1 Us )st (2-64)

Teniendo que,
p, perimetro del pilote
L, longitud empotrada del pilote

I,ys, factor de influencia con una relacion I,,; = 2 + 0.35 \/% (Vesic, 1977).

Considerando que la relacion ((; ) es el promedio de f a lo largo del fuste de pilote.

Igualmente se tiene una relacion empirica propuesta por Vesic (1977),

s3=2% con ¢y = (0.96 +0.16 \/%) Cp (2-65)

dp

2.1.4. Capacidad de Carga Lateral

La presion pasiva del suelo que rodea al elemento hace que este resista cargas laterales. Segun la
rigidez del pilote, del suelo y la restriccion en los extremos de este es el grado de distribucion de
la reaccion que sufre el suelo. Estos se clasifican en dos tipos principalmente en pilotes
cortos/rigidos y pilotes largos/elasticos, siendo capaces de observar la variaciéon de fuerza cortante
y momento flexionante Figura 2-12.

Deflexién Fuerza Momento Carga Deflexién Momento  Fuerza
cortante flexionante Q f“\ flexionante cortante

B | ,f,? l (/ ) </

L
Ny
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Figura 2-12. Variacion en la deflexion, momento y fuerza cortante en pilotes (a) rigidos y (b)
elasticos.

Las cargas permisibles en el fuste pueden ser determinadas por medio de distintos criterios de
falla, tomando en consideracion la falla ultima de carga o el desplazamiento permisible a partir
del cual se define un valor de carga aceptable. La interaccion suelo-estructura es tan rigida que
en muchos casos se asume un comportamiento no lineal del suelo sin considerar cambios en la
forma de la estructura pero en pilas esto no puede ser pasado por alto y se debe considerar la
deformacion tanto de la pila como del suelo debido a la interdependencia que tienen entre si, por
lo que las soluciones iterativas son necesarias.

Para evaluar la capacidad de carga lateral maxima de pilotes, se dispone de dos métodos
ampliamente utilizados: el método de Brinch Hansen (1961) y el método de Broms (1964). Ambos
métodos se basan en la teoria de distribucion de la presion de tierras. Por otro lado, para el calculo
de las deflexiones laterales principalmente se usan dos enfoques, el enfoque de reaccion del
subsuelo propuesto por Reese y Matlock (1960) o el enfoque eldstico continuo de Poulos (1971).

2.1.4.1. Método de Broms

Autor que desarrolld una solucién simplificada para pilotes cargados lateralmente para el caso
de pilotes cortos con una falla cortante del suelo y para los pilotes largos, considerando una
flexion del pilote gobernada por la resistencia de fluencia de la seccién del pilote de acuerdo con
el tipo de suelo.

En pilotes largos en suelos cohesivos, Broms disei¢ las siguientes curvas de disefio (Figura 2-13)
para que a partir del momento flector se obtenga la resistencia lateral ultima segun las
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Figura 2-13. Solucion de Broms para resistencia lateral altima de pilotes largos (a) en arena y
(b) en arcilla.
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Al realizar la solucidn es necesario revisarla. Tomando en cuenta que la deflexion de la cabeza
del pilote, conocida como xo, se obtiene por medio de la siguiente grafica,
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Figura 2-14. Solucion de Broms para obtener la deflexion de la cabeza de un pilote (a) en
arena y (b) en arcilla.

. . _ 5| Np .
En donde se expresa de la siguiente maneran = /F con npsiendo un rango para suelo granular
p'p

(Tabla 2-5) y arcilla ( Figura 2-14.b Figura 2-14. Solucién de Broms para obtener la deflexion de
la cabeza de un pilote (a) en arena y (b) en arcilla.).

Siendo,

Qg la carga de trabajo

resién[ k—N]
— p m2

- desplazamiento [m ]

4| KD
B \’451,11,'

,el médulo horizontal del suelo

Tabla 2-5. Valores tipicos de nn para suelos granulares.

np

Suelo KN/m?

Arena Seca o Himeda

Suelta 1800-2200
Media 5500-7000
Densa 15000-18000
Arena Sumergida

Suelta 1000-1400
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Media 3500-4500
Densa

9000-12000

Se pueden presentar diversos valores de la longitud adimensional L en la Figura 2-14.b, por lo
que se resume el desplazamiento lateral a nivel de la superficie del suelo en la siguiente tabla.

Tabla 2-6. Desplazamiento lateral a nivel de la superficie de suelos cohesivos a partir de la
longitud adimensional.

BL Yo
e
4P (1+15%)
kpbL
P
kpbL
2PG(ef +1)
kob
Coeficiente de balastro horizontal para un
pilote infinito.

<15

<0.5, con rotacion restringida en la cabeza

>).5 — b
a=0.522 |>—  siendo de manera
w’ Epl,

aproximada con un ensayo uniaxial del suelo

y del material respectivamente:
a = nyn, (Tabla 2-7)

P
>1.5, con restriccién en la cabeza k_ﬂb
Arena Sumergida
Suelta 1000-1400
Media 3500-4500
Densa 9000-12000

Tabla 2-7. Coeficiente n1 y n2.
Coeficientes n1y n:
Fuerza de compresién no confinada, qu
ton Coeficiente ni
oz
<0.5 0.32
0.5-2 0.36
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>2 0.40

Material de la pila Coeficiente n2
Acero 1
Concreto 1.15
Madera 1.30

2.1.4.2. Método de Brinch Hansen

Meétodo que se basa en el dngulo de friccidon interna del suelo y en la cohesion, asume que el
material de la pila es lo suficientemente rigido, por lo que no se deforma. Debido a esto, el cuerpo
rota respecto a una profundidad debajo de la superficie del suela, arriba de este centro de rotacion
acttia la presion pasiva en el lado derecho de la pila, mientras que en el lado izquierdo del cuerpo
se presente la presion activa en el cuerpo. Asimismo, debajo del centro de rotacion se asume el

mismo comportamiento de manera opuesta.

La resistencia lateral altima por unidad de area frontal de la pila a cualquier profundidad p,,, esta
dada por la siguiente ecuacion,

2-
pu = Kqvz + cK, (2-66)

Donde,
K, v K., coeficientes de la presion de la tierra propuestos por el autor en funcion de ¢".

¥, unidad efectiva del peso del suelo.

2.1.4.3. Solucion de la Reaccién de la Subrasante
El enfoque fue primero acunado por Palmer & Thompson (1948) para ser después desarrollado
mas a profundidad por Resse y Matlock (1956).

2.1.4.3.1. Comportamiento Elastico del Suelo

La capacidad de carga lateral se puede tomar como una losa sobre el terreno que esta siendo
sometida a una carga distribuid pero le resistencia del suelo no se desarrolla en base a esto, sino
a los desplazamiento de flexion y cortantes del elemento de la cimentaciéon profunda que se aplica
en el punto de transferencias de las cargas estructurales a la subestructura. De igual forma, el

modulo elastico del suelo varia con la profundidad y es proporcional al coeficiente de reaccion
del subsuelo kx.

Representando las hipdtesis de Winkler (Figura 2-15), que es una aproximacion del
comportamiento del suelo ante una carga distribuida. Donde de manera simplificada el suelo que
es un medio elastico es reemplazado por una serie de resortes eldsticos que son independientes e
infinitamente cercanos entre si.
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Figura 2-15. Analogia de Winkler para cimentaciones profundas.

Teniendo la siguiente ecuacion,

2-67
p = kny (2-67)
Donde,
ky, la reaccion del subsuelo.
p., la presion sobre el suelo.
y, deflexion de la pila.
a'y | kny _ (2-68)
AT
Esta solucion depende de los siguiente parametros:
(2-69)

y = f(xPTILI kh,EI, Qg;Mg)

Donde,

x, profundidad debajo del suelo.

T, factor de rigidez relativa para el fuste y el suelo.
L, longitud del fuste.

Ky, modulo de la reaccion horizontal del subsuelo.
El, rigidez.

Qg, carga lateral en la cabeza del fuste.

Mg, momento aplicado en la cabeza del fuste.

En el caso de desplazamientos menores, se puede considerar el desplazamiento debido a la carga
lateral y el desplazamiento por el momento considerados de manera separada a través del
concepto de curvas p-y que sera explicado con mas detalle posteriormente.

Por lo que, el desplazamiento total puede ser representado como,
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2-70
Y=YatYp ( )

Donde,
Yq, desplazamiento debido a la carga lateral Qs.
¥y, desplazamiento debido al momento M.

Teniendo la siguiente ecuacion sugerida por Reese y Matlock (1962)

(2-71)

YaEI yhEI x L KpT*
oo = Mgz = By = 403 = Imaes =g = 0(%)

Siendo los primeros dos términos los coeficientes de deflexion para carga lateral y de momento,

los siguientes dos son los coeficientes de profundidad y profundidad méaxima, para al final
obtener la funcidon del médulo del suelo.

De manera simplificada, Palmer & Thompson lo presentan de la siguiente forma,

N (2-72)
kn =1 ()
Siendo,

k,, el valor de kj, en la punta de la pila en donde z=L.
n, coeficiente que debe ser mayor a cero.

Sin embargo, para arenas y arcillas consolidadas en cargas de largo plazo, n se considera como
una unidad. Por otro lado, para arcillas sobreconsolidadas se considera como cero.

De manera general se usa n=1 con una variacion de kj respecto a la profundidad de la pila en
suelos no cohesivos y arcillas normalmente consolidadas porque aumenta su fuerza con la
profundidad por la presion de la sobrecarga.

o = (2) (2-73)

Donde,
ny, coeficiente de la reaccion del subsuelo.
d, didmetro de la pila.

En el caso de suelos cohesivos hay diversas correlaciones propuestas como se muestra en la
siguiente tabla,

Tabla 2-8. Correlaciones empiricas de kn para suelos cohesivos.

Autores k;, Parametros

Esy, modulo secante a la
1.67 (—) mitad del esfuerzo ultimo en
una prueba no drenada.

d, didmetro de la pila.

Broms (1946)
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C,, fuerza cortante no
drenada.

C
Skempton (1951) (80 — 320) (f) d, diémetro de la pila.

Para suelos cohesivos cuya reaccion del subsuelo incrementa con la profundidad expresada por
la ultima correccion, se cuenta con los siguiente valores tipicos de nj, de diversos autores.

Tabla 2-9. Valores tipicos de nn para suelos cohesivos.

kN
Tipo de Suelo n, (—3> Autor (es)
m
) 163-3447 Reese & Matlock (1956)
Arcilla suave NC 271-543 Davidsson & Prakash (1963)
) , . 179-271 Peck & Davisson (1962)
Arcilla organica NC 179-814 Davisson (1970)
Turba 54 Davisson (1970)
27-109 Wilson & Hilts (1967)
Loess 7872-10858 Bowles (1968)

2.1.5. Efectos de Grupo

Frecuentemente, las pilas o pilotes se construyen en grupos con el fin de poder transmitir
facilmente la carga estructural del suelo teniendo un encepado encima de este grupo.
Normalmente suelen tener una separacion “d” de alrededor de 3D y 3.5D, siendo la minima de
centro a centro del pilote de 2.5D.

2.1.5.1. Eficiencia del Grupo
La eficiencia con la que cuenta un grupo de pilotes respecto a su capacidad de soporte de carga
se puede definir de la siguiente manera:

_ % (2-74)

=%

Donde,
1, eficiencia de grupo
Qg(u), capacidad de carga maxima del grupo de pilotes

Qy, capacidad de carga maxima sin tomar en cuenta el efecto de grupo de cada pilote.

No obstante, se debe considerar el tipo de suelo en el que esta desplantado el pilote porque si no
se puede ver afectada la eficiencia de grupo.
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En el caso de las arcillas la eficiencia puede llegar a tener valores de 0.6 0 menos, en caso de que
no se cuente con un espaciamiento que cumpla con el minimo. Teniendo en cuenta, las siguientes
ecuaciones empiricas para suelos cohesivos.

w} 6 Converse-Labarrane (2-75)

90nm

n=1—[

Siendo,
n, namero de pilotes por columna.
m, numero de pilotes por fila.

6 = atan (%), D = didmetro del pilote, d= separacion entre pilotes

n= {1 - [ 11d ] [n+m_2]} +22 Seller Kenny (2-76)

72(d?-1)] In+m-1 n+m

Donde,
d, se considera en pies.

2.1.5.2. Capacidad ultima

La resolucion de la capacidad de carga de los pilotes en grupo es complicada y no se ha llevado
a cabo completamente. Tomando en cuenta la suposicion de que los esfuerzos que son llevados a
cabo por los pilotes se traslapan debido a su contigiiidad, se reduce la capacidad de soporte de
carga de los pilotes. Esta capacidad ultima de carga de grupo de pilotes se obtiene de la siguiente
manera si se encuentra en un medio arcilloso:

1. Se desarrolla la siguiente ecuacion,

Z Qu =nn; (Qp + Qs) (2-77)

Por medio de la siguiente ecuacion para pilotes en arcillas saturadas en condiciones sin
drenaje (¢p=0).

Qp = NicyAy = 9c, A, (2-78)
Resultando en que,
— (2-79)
Qp = Ap|9curp)]
Siendo,
Cu(p), 1a cohesion no drenada de la arcilla en la punta del pilote.
Por otro lado, se tiene que:
Qs = Z apc, AL (2-80)

Obteniendo que,
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2-81
Z Q, =n.n, [9cu(p)Ap + Z apcuAL] ( )

2.Se determina la capacidad ultima de los pilotes en grupo que estan involucrados,
considerandolos como un bloque con las dimensiones de LyxBgxL. Teniendo la siguiente

resistencia superficial del bloque,

Z apc, AL = Z 2(Ly + By)cyAL (2-82)

Mientras que la capacidad de soporte de la punta se obtiene a partir de,

_ ark _ # (2-83)
Apqp = NecypyAp = (Lng)Cu(P)NC

De la siguiente variacion de N¢,

9 ——
LB =1 | —
/

L/B,

Figura 2-16. Variacion de N_c"* con respecto a L_g/B_gy L/B_g.

Se puede determinar entonces la siguiente expresion para la carga tltima,

Z Qu = (Lng)Cu('p)Nc* + Z Z(Lg + Bg)cuAL (2-84)

3. Realizar la comparacion entre los valores obtenidos para cada una de las expresiones para carga
ultima, tomando el menor valor para Q-

2.1.5.3. Asentamientos

El asentamiento de pilotes individuales suele considerarse insignificante, no obstante, en el caso
de un grupo de pilotes este es apreciable. Su estimacion anteriormente, se basaba en el uso de
datos empiricos o simplificaciones de la teoria de consolidacion unidimensional.

Actualmente, con el uso de la teoria de la elasticidad a través de métodos analiticos se ha tenido
un mayor éxito para determinar los asentamientos (Poulos H.D. & E.H., 1980). Sin embargo, estas
son aproximadas y no se tiene una manera precisa para su obtencion.
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De manera general un grupo de dos pilotes con condiciones elasticas se considera que los
asentamientos desde el centro son equivalentes siendo afectado el desplazamiento por el segundo
pilote que se encuentra. Teniendo la siguiente ecuacion,

asentamiento adicional debido al pilote contiguo (2-85)

" asentamiento del pilote debido a su propia carga
El factor de interaccion a varia de acuerdo con el espacio que existe entre los pilotes.

Considerando que 1 es cuando se encuentran superpuestos y 0 si la distancia es infinita.

En el caso de los grupos de pilotes con mayor namero de pilotes, se aplica el mismo analisis en
donde se asume que tienen el mismo espaciamiento y acttian de la misma manera. Determinando
que para un grupo n de pilotes idénticos, cualquier pilote k tiene el asentamiento pk como se
muestra a continuacion (Poulos H.D. & E.H., 1980),

n
pk = pl Z(ijakj) + plPk (2-86)

=1

j#k
Teniendo que,
pl, desplazamiento de un pilote individual bajo una unidad de carga.
Pj, carga en el pilote j.
Akj, factor de interaccion por el espaciamiento entre los pilotes k y j.

Poulos (1980), determino una férmula para obtener los sentamientos de un grupo de pilotes pero
esta cambia segun las condiciones del suelo, de los pilotes, asi como de la capa. En el caso de
suelos arcillosos, el asentamiento de un pilote i en un grupo determinado se obtiene de la
siguiente forma,

n
. " 2-87

pi=pl| Q;+ Z(Qjal]) (2-87)
j=1
j#k

Siendo,

pi, asentamiento del pilote i que se encuentra sometido a una carga unitaria.

Q;, carga del pilote i.

Qj, carga del pilote j el cual es cualquier pilote del grupo de pilotes por turno.

aij, factor de interaccion de los pilotes iy j.

Si se tiene el caso en que los elementos cuentan con longitudes distintas, la relaciéon (h/L) se ve
afectada de manera minima, por lo que se puede hacer uso de la solucién sin problema alguno.
En el caso que los elementos cuenten con didmetros o anchos distintos para obtener el factor de
interaccidn se tiene que hacer uso de la relacion (B/S).
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2.1.5.4. Carga lateral

En el caso en que se sometan a cargas laterales un grupo de pilotes, estos se diferencian
enormemente del comportamiento de los pilotes aislados debido a la interaccion que hay entre el
pilote-suelo-pilote se presentan mayores cargas, deflexiones y momentos de los que se tendria si
solo fuera un pilote individual. (Sainea V., 2011).

En 1988, Dan Brown realiz6 un andlisis de este comportamiento. Determinando que el grupo de
pilotes tenia mayor desviacion que un pilote individual con una carga promedio parecida.
Ademas, encontrd un patrén entre la respuesta del pilote con su posicion con los pilotes de la
primera fila mas rigidos que los que se encontraban en la altima fila.

Por medio de estudios teoricos, se obtuvo una ecuacion para obtener los desplazamiento o giros
por carga lateral en un medio eldstico lineal e isotropico.

u=CH+CM (2-88)

Donde,

C, y C,, constantes de acuerdo con los pardmetros del suelo.
H, fuerza lateral.

M, momento aplicado.

No obstante, las constantes no son de acuerdo con el nivel de esfuerzo o desplazamiento unitario
del suelo. Haciendo la ecuacion vulnerable a imprecisiones. Por lo que, diversos autores
desarrollaron métodos analiticos para el comportamiento de pilotes bajo carga lateral para suplir
la deficiencia de la ecuacién anterior. Mostrando a continuacion los tres métodos que son
utilizados mayormente en el dmbito,

2.1.5.4.1. Método del mddulo de reaccion de la subrasante
Este método se centra en la presion p y la deflexidon p por medio del mdédulo de reaccidn kn el cual
se puede asumir como un valor constante para obtener soluciones analiticas. Esta relacion se
muestra en la siguiente ecuacion,
p = kpxp (2-89)
Se considera al pilote como una viga, permitiendo realizar el calculo de su deflexion por medio
de la siguiente ecuacion diferencial (Herndndez C. Rodrigo, 2011).
4

E,L, % + kpxpxd =0 (2-50)
Siendo,
E,, moédulo de elasticidad del pilote
I,, Momento de inercia de la seccion transversal del pilote
z, profundidad del suelo
d, didmetro del pilote
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2.1.5.4.2. Método de las curvas p-y

Se resuelve el método del modulo de reaccion de la subrasante descrito anteriormente con
diferencias finitas. Obteniendo de esta manera curvas no lineales denominadas como curvas p-y
que exhiben la relacion entre la resistencia del suelo y el desplazamiento lateral a lo largo del
pilote.

Teniendo como requisito la realizacion de pruebas de campo para obtener la respuesta esfuerzo-
deformacion del suelo en distintos puntos para que en conjunto de herramientas numéricas sea
posible llegar a la solucion. Se idealiza tanto a la pila como a la resistencia del suelo con resortes
unidimensionales para tres traslaciones y tres rotaciones con los modulos de resorte (kx, ky kz) y
(kox, koy, koz), en orden. Generalmente, se asumen como independientes entre si para simplificar

la problematica, sin embargo, realmente se encuentran acopladas.
En la direccidn y, la resistencia lateral se expresa como,

p = ky (v (2-91)

Donde,
Dy, la resistencia del suelo (F/L).
k,, el resorte de rigidez (F/L?).

v, el desplazamiento lateral L.

De manera similar, se expresa la resistencia lateral z en funcion de la resistencia axial del suelo y
su desplazamiento en la direccion axial, conocida igualmente como las curvas t-z y el
comportamiento axial en x, respectivamente.

(2-92)
Pz = k,(x)w

pe = k() 259

Siendo,
w, el desplazamiento lateral.
u, el desplazamiento axial.

En especifico, las curvas p-y toman importancia cuando las cargas laterales se presentan gracias
a acciones (oleaje, sismos, ...) que resultan en cargas dindmicas, frecuentemente en cargas
sismicas. Las curvas cambian de acuerdo con la dependencia de la rigidez con los demas
elementos como se muestra en la siguiente figura.
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A P,=k(xv)v
/—> ] )

L J

Py

k.= k(%)

Figura 2-17. Respuesta de la resistencia del suelo y su desplazamiento en direccion de y.
Cuando la constante de rigidez es lineal con v, cuando es lineal en x y v, asi como cuando no
es lineal con x, ni con v.

A menudo, son representadas por una conjunto de datos (pyi, vi) que se unen por medio de lineas
rectas a una dada profundidad cuya pendiente resulta ser la rigidez ky. Es posible hacer uso de
funciones polinomiales, hiperbdlicas y los modelos de Ramberg-Osgood.

En el caso de arcillas blancas, se realiza el siguiente procedimiento:

1. Se obtiene la resistencia al corte no drenada del suelo y el peso unitario del suelo con el
uso de pruebas triaxiales del sitio a distintas profundidades.

2. Laresistencia ultima del suelo se obtiene con formas simplificadas en funcion de la fuerza
cohesiva (c), el peso unitario promedio (y), el didmetro de la pila (b) y la profundidad de
la pila (x).

(3+g +0'5 ) b (2-94)

pu c X b x)¢ :
(8all)ch

Se adquiere el valor menor, en el caso de las arcillas suaves medias en la primera ecuacion

se reduce el termino de 0.5 a 0.25.
3. Se computan los desplazamientos,

Vsg = 2.5850b (2-95)

on = (o1 — GB)max) (2-96)
Donde,
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E, el mddulo secante del origen al punto a.

Obteniendo la siguiente curva p-y de la siguiente manera,

Py _os (L)” : (2-97)
Pu Vso

Asumiendo su interseccion en muchos casos en el nivel constante p/pu=1 con v/vs=0
Para arcillas duras se sigue el mismo procedimiento anteriormente descrito con el cambio de la
siguiente expresion.

P s (1)1/ * (2-98)

En cuanto a las arenas,

1. Se obtienen los siguiente parametros de laboratorio y/o por medio de pruebas geotécnicas

en el sitio.
Angulo de Friccién interna )
Parametro a=d/2
Coeficiente de presion de tierras en reposo Ko=0.4
Coeficiente de presion de tierras activa Ka=tan2(45- a)
Parametro =45+ /2

2. Se calcula la resistencia ultima del suelo cerca de la superficie y cuando ya no esta cerca
de la superficie del suelo, aplicando la primera cuando la profundidad esta por encima de
la profundidad critica xc y la segunda al encontrarse la profundidad debajo de la
profundidad critica.

K,xtanfsenb tanb 2-99
K - —K,b
P gx tan(b — f) cosa + ant =) (b+xtanbtana) + K,x tan b(tan f sen b — tan a) p )
K,bgx(tan®h — 1) + K,bgxtan*b tan f
Donde,

x, es igual a xc que para obtenerla es posible realizar un proceso iterativo entre ambas
ecuaciones.
a,b, son coeficientes no dimensionales (Figura 2-18).
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Figura 2-18. Coeficientes a, b para la resistencia ultima del suelo.

3. Se encuentra el ultimo valor de la resistencia del suelo (pys) y su respectivo

desplazamiento.

Pyu = Apy, (2-100)
s =3P (2-101)

“ 80

4. Se obtiene vm y pm.

b (2-102)

Uy = —=

60
2-103
Pm = Bpy ( )

5. Se selecciona el valor inicial de la pendiente ko, teniendo algunos valores recomendados
en Tabla 2-10.

Tabla 2-10. Valores recomendados de k.

Estado del suelo Suelto Medio Denso
ko.(Ib/in2) 20 60 125

Con 1 psi =6 895 kPa.

6. Se realiza el calculo de vx.
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( C )"/ (n-1) (2-104)
Vg =

kx

Siendo,
c=bm

(0
n = Pym.

muv,,
m = (pyu - pym)

(vu - vm)

El intervalo entre k y m, se expresa de la siguiente manera,

p, = Col/n (2-105)

2.1.5.4.3. Método de elementos finitos
Meétodo que se basa en la teoria de la elasticidad, teniendo su foco en la discretizacidn del pilote
en pequenos elementos por medio de una aproximacion numérica. Modelando de esta manera la

manera en la que interactuia el suelo con la pila en un suelo de material elastoplastico.

2.1.6. Estado Limite De Servicio

De los diversos parametros necesarios para determinar si el disefio de la cimentacion es correcto
0 no, se comparan con valores establecidos en diversas normas. En este caso los establecidos en
la Norma Técnica Complementaria para Disefio y Construccion de Cimentaciones de la Ciudad

de México (NTCDCC), 2023, en el caso de las cimentaciones profundas que se encuentran en la
zona III.

Capacidad de carga

De acuerdo con la Norma Técnica Complementaria para Disefio y Construccion de
Cimentaciones de la Ciudad de México 2023, se debe de verificar para cada elemento individual
de pilotes o pilas que se cumpla la siguiente desigualdad.

z OF, <R (2-106)
Donde,

2. QF,, la suma de las acciones verticales de acuerdo con la combinacién usada junto con su
correspondiente factor de carga. Incluyendo el peso propio de la subestructura y de las pilas.
R, capacidad de carga reducida por los factores de resistencia correspondientes (Tabla 2-11).

Tabla 2-11. Capacidad de Carga Reducida de acuerdo con el tipo de revision de acuerdo con la
NTC-CIMENTACIONES-2023.
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Revision R

Capacidad de carga de punta mas la capacidad de

Pilote o pila individual
p adherencia o friccion.

Suma de las capacidades de carga individuales junto con
la capacidad de carga por adherencia o friccién de una pila
con geometria idéntica a la envoltura del conjunto de
elementos evaluados.

Subgrupos de pilotes o pilas

Suma de las capacidades de carga individuales por punta
. g . de los pilotes o pilas, junto con la capacidad de adherencia
Cimentacion en conjunto . . . . .

o friccion de una pila que tiene la misma geometria que la

envoltura del conjunto de elementos analizados.

Contando con la siguiente ecuacion,

— (2-107)
R=Cr+Cp

Siendo,

Cr, capacidad de carga reducida debido a la adherencia o friccion lateral de acuerdo con el tipo
de revision.

C,, capacidad de carga reducida que aporta la punta de manera individual, en grupo o subgrupo
segun el tipo de revision.

En el caso de los suelos cohesivos colados in situ en la Formacién Arcillosa Superior, la capacidad

de carga reducida por adherencia lateral se obtiene por medio de la siguiente ecuacion:
m

Cf = PpFR Z o CuiLi

=1

(2-108)

Teniendo,

P,, perimetro de la pila o pilote, que corresponde a la envoltura del grupo o subgrupo de pilotes
o pilas.

Fp, factor de resistencia igual a 0.55.

m, numero de capas cohesivas a lo largo del fuste de la pila o pilote

«;, coeficiente de adherencia entre el suelo del estrato iy la cara lateral del pilote o pila con valores
minimo y maximo de 0.45 y 0.85.

cyui, resistencia no-drenada del estrato i por medio de un ensaye triaxial no consolidado no
drenado (UU) del suelo.

L;, longitud que le corresponde al pilote segun el estrato i.

En cuanto a la capacidad de carga reducida por punta, en el caso de suelos cohesivos se obtiene
a través de la siguiente ecuacion,
* 2-1

Cp = (cyNeFg + pv)Ap (2-109)
Siendo,
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Ap, area de la seccion transversal en la base de la pila o pilote.
Py, presion vertical total causada por el peso del suelo a la profundidad de desplante de los pilotes
o pilas.
Fg, factor de resistencia igual a 0.65.
cy, resistencia no-drenada del estrato de apoyo por medio de un ensaye triaxial no consolidado
no drenado (UU) del suelo.
N¢, coeficiente de capacidad de carga que se define en la Tabla 2-12.
Tabla 2-12. Coeficiente N.

®, 0° 5 10°
N 7 9 13

®,,, angulo de friccion aparente.
Asentamientos y emersiones

Los valores limite para asentamientos y emersiones de cimentaciones ubicadas en la zona III, son
los presentados en la Tabla 2-13.

Tabla 2-13. Valores limite para asentamientos, asi como emersiones de cimentaciones en la
zona III. (NTCDCC,2023)

Movimiento vertical Tipo de construccion Valor limite (mm)

Construccion aislada 300

Asentamiento
Construccion colindante 150

Construccion aislada 300

Emersién
Construccion colindante 150

Friccion Negativa

En el caso de pilas apoyadas en un estrato duro, la norma dicta que a la friccién negativa (FN) es
igual a la capacidad de carga por adherencia lateral (factor de resistencia FR unitario) afectado
por un coeficiente de reduccién (CR) (Tabla 2-14).

Tabla 2-14. Coeficiente de reduccion para obtener FN de pilas apoyadas en estrato duro,

segun la NTCDCC (2023).
Tipo de pila S/B Cr
Individual - 1,0
De esquina 2,5 0,5
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2,5 04
De bord ’ :
e borde 5 0.8
) 2,5 0,15
Interior
5 0,5

Donde,
S, separacion de centro a centro de las pilas.
B, didmetro de la pila.

2.2. Modelos Numéricos

El novedoso desarrollo de las técnicas computaciones alrededor de los afios setenta, abrieron paso
a modelos numéricos de interaccion suelo-estructura conforme la demanda de su estudio era
catapultada por la construccion de estructuras a gran escala como el caso de las plantas nucleares.

Actualmente el desarrollo de software especializado ha permitido realizar tanto la modelaciéon
bidimensional (2D) como la modelacién tridimensional (3D) en distintas aplicaciones de la
Ingenieria Geotécnica, gracias a que es posible considerar factores complejos e indispensables que

no se podia con las soluciones empiricas y analiticas.

Siendo modelos con un mayor nivel de realismo en cuanto a su comportamientos por la respuesta
no lineal tanto de los materiales como de las interfaces, las condiciones de frontera complejas, los
sistemas de materiales no homogéneos y las cargas que afectan a la estructura.

Estds técnicas numéricas se pueden categorizar en continuos y discontinuas. En la primera, se
asume que se tiene un geomaterial continuo sin distinguir las particulas que lo compone,
haciendo uso de modelos constitutivos para representar la variacion de propiedades y esfuerzos
en el material. Por otro lado, en la segunda se representa al geomaterial como particulas que
puede o no representar un arreglo real de particulas. Ambos siguen la segunda y tercera ley de
newton como ecuaciones de equilibrio pero su aplicabilidad, asi como uso contiene diferencias.

Las ecuaciones de equilibrio de un modelo continuo, por su propia naturaleza, se resuelven o
mediante una aproximaciones quasi-estaticas o bien de forma dindmica. Un modelo discontinuo
en cambio discretiza el medio en particulas que a través de una interaccion dindmica buscan el
equilibrio entre ellas.

2.2.1. Modelos Bidimensionales

Representaciones en plano, usualmente en la direccion vertical o horizontal. Usados comtiinmente
al contar con sistemas simétricos cuyas condiciones en la tercera dimensién no varian de manera
significativa, ya sea en profundidad o longitud. Utilizados generalmente en problemas de perfil
estratigrafico o de cargas uniformemente variables en cimentaciones superficies, muros de
contencion, tineles y taludes.
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Para la resolucidon de problemas de interaccion suelo-estructura, se utilizan diversas metodologias
numeéricas, entre las que destacan el método de elementos finitos (FEM), el método de elementos
de frontera (BEM) y el método de diferencias finitas (FDM). Cada uno de estos enfoques ofrece
soluciones efectivas para diferentes aspectos del analisis de la interaccion entre el suelo y las
estructuras.

El Método de Elementos Finitos (FEM) es una de las estrategias mas utilizadas, ya que ofrece claro
proceso de discretizacion tanto para el suelo como para la estructura en pequefios elementos, el
cual permite analizar el funcionamiento de estos materiales bajo diferentes estados de carga. En
este sentido, incorpora propiedades eldsticas o plasticas de los materiales, por lo que se puede
aplicar en problemas complejos en los que el andlisis del estado de tension y deformacion es

importante.

Por otro lado, el Método de Elementos de Frontera (BEM), como su propio nombre indica, se
puede aplicar en problemas en que el suelo es modelado como un dominio semi-infinito. En este
caso, como no se discretiza todo el volumen del medio, sino que se recurre a la frontera del
sistema, el calculo resulta mds conlleva menos sobrecarga en el calculo, lo que resulta evidente en
problemas de elasticidad y propagacion de ondas, lo que permite abordar de manera directa
problemas de comportamiento del suelo en contacto con estructuras.

Mientras que, el Método de Diferencias Finitas (FDM) normalmente se usa para analisis tanto
dindmicos como de estabilidad, ya que evaltia los cambios del sistema a lo largo del tiempo como
los fendmenos de licuefaccion del suelo o la respuesta de estructuras a cargas sismicas,
permitiendo observar la evolucidn de esfuerzos y deformaciones en un periodo dado.

Sin embargo, las simplificaciones que van de la mano con estos métodos tienden a tener una
menor precision en problemas complejos, debido a que puede que se omitan fenémenos que si
tienen relevancia en el modelos. Las cuales muchas veces se hacen con el fin de reducir el costo y
tiempo computacional, facilitando el analisis pero omitiendo la no linealidad del suelo, la
completa interaccion tridimensional, la estratificacion del suelo, entre otros, llevando a una
discrepancia con el comportamiento real del sistema.

2.2.2. Modelos Tridimensionales

Los modelos tridimensionales ofrecen una representacion fiel y detallada de la ISE, al tener un
mayor detalle y precisiéon cuando las condiciones del problema no se pueden idealizar en dos
dimensiones como en el caso de geometrias complejas o cargas que varian en el espacio. En el
caso de la ISE, abordarlo de manera tridimensional aumenta la precision de los fendmenos fisicos
que se modelan y analizan.

De la misma manera que en los métodos bidimensionales, se destacan el método de elementos
finitos (FEM), el método de elementos de frontera (BEM) y el método de diferencias finitas (FDM)
para el analisis de la interaccion entre el suelo y las estructuras, de igual manera existen otros
métodos que serdn mencionados a mayor detalles mas adelante.
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Cuando se tienen problemas complejos como estructuras con cimentaciones profundas, tiineles,
diques, presas y edificaciones grandes, se hace uso de los modelos tridimensionales para evaluar
las estructuras ante cargas estaticas y dinamicas, permitiendo visualizar las interacciones entre el
suelo, la cimentacion y la estructura de manera realista que de otra forma se tendrian que
simplificar.

Elegir entre un modelo bidimensional o un modelo tridimensional depende de la complejidad
del proyecto, las limitaciones computacionales, las caracteristicas estructurales y geotécnicas. A
pesar de que los modelos tridimensionales brindan una representacion mas precisa y completo
de las condiciones del proyecto, también requieren un mayor tiempo de célculo y recursos
computacionales que no siempre es factible cumplir. Por lo que, normalmente se usan cuando los
problemas requieren mayor precision debido a la interaccion entre el suelo y la estructura, como
en el caso de infraestructura critica.

2.2.2.1. Método de Elementos Finitos

Mejor conocido como FEM por sus siglas en inglés (Finite Element Method). Actualmente, es el
modelo con mayor auge en el campo de la geotecnia gracias a su versatilidad en estructuras con
irregularidades y estratificaciones erraticas en el suelo que permiten considerar diversos efectos
de construccidon y de interaccion suelo-estructura que antes era dificil obtener por métodos
tradicionales. Permite evaluar el comportamiento del suelo y la estructura de manera detallada,
considerando efectos tridimensionales como la torsion, deformaciones complejas y la influencia
de cargas fuera del plano. Esto es fundamental en situaciones donde las fuerzas actian en
multiples direcciones y el comportamiento del material se vuelve altamente no lineal,
proporcionando un andlisis mds preciso de las tensiones y deformaciones en comparacion con los
modelos bidimensionales.

La estructura, cuerpo o dominio se discretizan en un conjunto de elementos que siguen leyes
constitutivas especificas, permitiendo capturar con precision el complejo comportamiento del
suelo. Cada elemento es compuesto por una serie de puntos que suelen ser denominados nodos,
los cuales son contiguos si se encuentran dentro del mismo elemento finito pero también puede
pertenecer a varios elementos si se localiza en una frontera. Juntos crean una malla, que facilita la
evaluacion detallada de deformaciones, asentamientos y tensiones. Ademads, es posible
incorporar la no linealidad del sistema mediante un analisis no lineal en funciéon del tiempo o un
analisis iterativo, ajustando el mdédulo de elasticidad y el amortiguamiento en cada ciclo en
respuesta a las deformaciones unitarias. Esto permite una representacion mas realista del
comportamiento del suelo bajo diferentes condiciones de carga y estrés.

Lysmer y Kuhlemeyer (1969) fueron los primeros en usarlos en problemas de interaccion suelo-
estructura, quienes por medio de contornos absorbentes evitaron la reflexion de ondas en los
bordes del modelo, permitiendo evaluar los efectos de confinamiento de la cimentacién. Después,
Wass (1972) generd matrices de rigidez dindmica para regiones estratificadas e infinitas en
direccion horizontal, teniendo en cuenta la influencia del suelo excluido del modelado.
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Kausel (1974), ampli6 estés técnicas para poder aplicarlas a regiones con geometria axisimétrica
y excitaciones no axisimétricas explorando la influencia del distinto aspectos del modelado como
el tamano de la malla, el confinamiento de la cimentacion, la profundidad de los estratos y
proponiendo de acuerdo con sus hallazgos formulas de calculo aproximadas. Posteriormente,
Ettouney (1976) comparo6 los resultados obtenidos de diversos tiempos de contornos, mientras
que Elsabee y Morray (1977) presentaron férmulas complementando las propuestas realizadas
por Kausel. A la par, Gonzalez (1977) estudié las cimentaciones cuadradas, igualandolas a
circulares o cilindricas segtin fueran superficiales o confinadas.

Incorporando las condiciones de frontera (Dirichlet, Neumann o mixtas) por medio de derivadas
o valores en los bordes, sin embargo, cuando el dominio es abierto se emplean fronteras
absorbentes que evitan su reflexion, usado normalmente en la propagacion de ondas.

Sin embargo, cuenta con algunas desventajas, ya que su uso implica cumplir con las exigencias
computacionales de alto rendimiento y de gran memoria para poder llevar a cabo las
computaciones.

2.2.2.2. Método de Diferencias Finitas

Meétodo cuyas aplicaciones tanto en la fisica como en la ingenieria ha sido de gran valor. El cual
permite obtener la resolucion aproximada de ecuaciones diferenciales que se descomponen en
derivadas parciales para definir un dominio finito. Adecuado para su uso en una, dos o tres
dimensiones por la claridad conceptual que presenta.

La aproximacion de las derivadas parciales se determina por medio de combinaciones lineales de
valores de dicha funcién en nodos vecinos de la malla. Por lo que, se transforma la ecuacion
diferencial parcial que define al problema en un conjunto finito de ecuaciones algebraicas, que
depende de los valores de la variable dependiente en los puntos seleccionados, los cuales se
convierten en las incdgnitas a resolver del sistema, obteniendo las aproximaciones de cada punto
en la malla como solucidn.

2.2.2.3. Método de Voltimenes Finito

Utilizado por una amplia variedad de disciplinas, este método discretiza la solucién numérica de
ecuaciones diferenciales en derivadas parciales. Se basa en la idea de que si una ecuaciéon de
transporte es vdlida para un dominio completo, también debe ser valida para regiones mas
pequenas dentro de ese dominio.

Teniendo en cuenta una malla que discretiza el espacio, alrededor de cada punto en la malla un
volumen de control es definido pero los volimenes de los puntos vecinos no se superponen.
Debido a que los volimenes no se superponen, entonces el volumen total es la suma de los
volumenes de control individuales. Definiendo como varia la variable dependiente entre los
puntos de la malla, se integra la ecuacidn diferencial sobre cada volumen de control, con el fin de
obtener una discretizacion de la ecuacion original por volumen. Al contar con las ecuaciones
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discretizadas, la soluciéon obtenida cumple exactamente con las ecuaciones de conservacion
consideradas, sin ser de relevancia el tamafio de la malla.

2.2.2.4. Método de Elementos de Contorno

Conocido de igual manera como el Método de Elementos en la Frontera (BEM, por sus siglas en
inglés) es una técnica numérica utilizada para resolver ecuaciones diferenciales parciales resulta
efectivo en el andlisis de dominios semi-infinitos, aunque implica una mayor demanda
computacional. A diferencia de otras técnicas que requieren la aproximacion en todo el dominio,
se distingue por su capacidad de aproximar las variables y la geometria del problema tinicamente
en la frontera del modelo. Esta caracteristica le permite modelar geometrias complejas de manera
eficiente y obtener resultados precisos sin necesidad de generar mallas extremadamente finas, lo
que lo hace especialmente ttil en problemas de interaccion suelo-estructura (ISE).

Usualmente se utiliza por su eficacia en la representacion de medios finitos tanto en el dominio
del tiempo como el de la frecuencia, haciendo uso de transformadas de Fourier o de Laplace.

Este método formula la ecuacion diferencial junto con las condiciones iniciales y de frontera
derivadas del equilibrio dindmico en una forma integral, que depende de los valores de frontera
que tengan magnitudes relevantes. En problemas unidimensionales, la frontera se define por dos
puntos extremos y la integral se reduce a una suma. En cambio, en problemas bidimensionales y
tridimensionales, la complejidad aumenta. En un problema de valores de frontera expresado en
forma integral, solo se prescriben la mitad de los valores de frontera, mientras que las condiciones
desconocidas deben determinarse a través de ecuaciones integrales de frontera.

A pesar de que tiene una formulacién mas simple que la de otros método de elementos finitos,
suele destacar en problemas de ondas e interacciones elasticas, ya que traslada la fisica del
dominio a una frontera por medio de funciones de Green, es decir, en lugar de mallar todo el
volumen solamente discretiza la superficie, reduciendo la dimension del problema para facilitar
las condiciones de radiacién en dominios abiertos, captando con gran precision la difraccion de
ondas y la radiacion de energia.

2.2.2.5. Método de Elementos Discretos

En el método de los elementos discretos, el comportamiento mecénico de un medio que esta
constituido por una serie de particulas que se encuentran en interacciones a través de sus puntos
de contacto, se simula. En el método de los elementos discretos las particulas se distribuyen
aleatoriamente en el sistema y se crean medios dispuestos con particulas de diferentes tamafios.
Este método idealiza la naturaleza granular de los materiales que se analizan y simulan por medio
de este método de simulacién numérica. Justamente este método ofrece la forma de simular el
comportamiento individual de cada particula y su interaccion de contacto, lo cual es muy
aplicable para suelos sueltos o aquellas situaciones en donde la naturaleza granular del suelo sea
clave.
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Entre las caracteristicas fundamentales de este método se encuentran las particulas, que se
consideran como elementos individuales que forman un sistema complejo en conjunto. Cada
particula se desplaza de manera independiente, y las interacciones entre ellas ocurren en las zonas
de contacto. Ademas, se aplica la mecanica del cuerpo rigido a cada particula, tratdndola como
un elemento rigido en si mismo. El comportamiento global del material se define a través de las
interacciones en estas zonas de contacto entre las particulas. Su para representar el
comportamiento de cada particula en su entorno lo hace una opcion eficaz para estudiar la
respuesta de materiales granulares bajo diferentes condiciones de carga y deformacion.

2.2.3. Modelos Constitutivos

Se define como el comportamiento fisico macroscopico de un "sélido ideal", surge a partir de la
aplicaciéon de hipotesis simplificadas sobre un "solido real". Por lo tanto, la formulacion de los
modelos constitutivos solo representa una "realidad condicionada” por las hipétesis, lo que
implica que su utilizacion debe realizarse de manera coherente con dichas hipotesis. El cual se
representa por elementos mecdnicos que simulan el comportamiento global del material en las

zonas de contacto entre particulas.

Siendo fundamental la compresion de la elasticidad y plasticidad del suelo para la aplicacion de
los modelos. Los suelos cuentan con una elasticidad pequefia, es decir, el rango en donde las
deformaciones asociadas vuelven a su estado natural. Al pasar este rango, se presentan
deformaciones permanentes, conocidas como plasticidad.

En el caso de suelos arcillosos, se da la plasticidad con strain softening donde al alcanzar una
carga especifica, el suelo experimenta deformaciones significativamente mayores incluso cuando
se aplican cargas de menor magnitud. Por otra parte, en el estado de plasticidad el suelo es
sometido a un esfuerzo constante, experimenta una deformacién incremental continua. Este es el
rango en el que se modela el comportamiento del material utilizando el modelo constitutivo de
Mohr-Coulomb. Sin embargo, en general, los suelos suelen exhibir comportamientos de
endurecimiento o ablandamiento en lugar de mantenerse en un estado de plasticidad perfecta.

Existen diversos modelos de los que se hace uso para poder plasmar el comportamiento del
material, centrdndonos en los siguientes modelos descritos a continuaciéon con el fin de dar un
panorama general de los modelos mds comunes en problemas geotécnicos con arcillas blandas.
El modelo hiperbolico de Duncan Chang y el modelo de Hardening Soil describen el
comportamiento de condiciones no lineales e inelasticas con el uso de curvas de tendencia
hiperbolica, por otro lado los modelos elastoplasticos de Mohr Coulomb y Drucker Pager se basan
en la deformacion que tiene una carga al actuar en modelos plasticos. Existiendo también otros
como el lineal elastico, Hiperbodlico, Cam-Clay y Cap-Yield, entre otros.

2.2.3.1. Modelo hiperbolico de Duncan Chang
El modelo hiperbolico fue acuniado inicialmente por Kondner y Zelasko (1963) y posteriormente
ajustado y formalizado por Duncan y Chang (1970), quienes propusieron que las curvas esfuerzo—
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deformacion de los suelos podian aproximarse mediante una relacion hiperbdlica entre el
esfuerzo desviador q y la deformacion axial ea. Esta formulacion permitio representar de manera
sencilla el comportamiento no lineal de los suelos en condiciones de carga monotonica,
constituyendo la base de numerosos analisis posteriormente.

q (2-110)

Donde,

€ es la deformacion axial unitaria, adimensional.

g, es el esfuerzo desviador en kPa.

a'y b son parametros que se obtienen directamente de ensayos triaxiales, representando la rigidez
inicial y la tasa de degradacion de la rigidez con el incremento del esfuerzo desviador,

adimensionales.

Modelo caracteristico por describir el comportamiento no lineal del suelo a través de una curva
hiperbolica esfuerzo-deformacion, que presenta:

E—E Ry(1 —seng)q (2-111)
t7 "\ 2Ccos¢ + 2(03 + Pa)seng

Donde,

Et, mddulo tangente del suelo.
Ei, moédulo tangente inicial.

C, cohesion.

®, angulo de friccion interna.
Rf, factor de falla.

03, presidon de confinamiento
Pa, presién atmosférica.

El médulo tangente inicial se propone por Jambu (1963) como una funcién de las tensiones
principales menores.

g kpa (@ PO (2-112)
: Pa
Donde,

K, n — Pardmetros adimensionales que se determinan experimentalmente

Al igual que en otros modelos hiperbolicos, la formulacion de Duncan—Chang permite calcular
modulos dependientes del nivel de esfuerzo, lo que constituye una mejora respecto a modelos
elasticos lineales. Sin embargo, se considera un modelo de primer orden, ya que no incluye el
concepto de endurecimiento (hardening) ni superficies de fluencia que evolucionen con la historia
de carga.
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Entre sus ventajas se encuentra la simplicidad en la determinacidon de pardmetros y la posibilidad
de aplicarlo de manera directa en programas de analisis numeérico, especialmente en el disefio de
cimentaciones superficiales y andlisis de estabilidad de taludes.

No obstante, presenta limitaciones importantes que deben considerarse al momento de su
aplicacion. En primer lugar, no distingue de manera adecuada entre los procesos de carga y
descarga, lo que genera discrepancias cuando se utiliza en analisis de tipo ciclico o dindmico. Esto
restringe su capacidad para representar de forma precisa fendmenos donde la respuesta del suelo
depende del historial de esfuerzos.

En segundo lugar, el modelo no logra reproducir correctamente el comportamiento volumétrico
del suelo, limitando su capacidad para modelar procesos como la consolidacion o la dilatancia.
Esta simplificacion puede conducir a resultados poco realistas en problemas donde la variacion
del volumen juega un papel determinante en la respuesta del terreno.

Finalmente, su aplicabilidad es mas confiable en suelos granulares que en arcillas, debido a que
en estas ultimas los efectos de preconsolidacion y la evolucion progresiva de la rigidez requieren
la utilizacion de modelos constitutivos mas avanzados.

2.2.3.2. Modelo de Hardening Soil

El modelo Hardening Soil (HS) constituye una variacion elastoplastica avanzada del modelo
hiperbolico tradicional, disefiada para simular de manera mas realista el comportamiento de
suelos cohesivos y granulares bajo diferentes estados de carga. Se considera una aproximacion
de segundo orden, ya que supera las limitaciones del modelo elastico—perfectamente plastico y
del modelo de Duncan—Chang al incorporar el concepto de endurecimiento (hardening), es decir,
la expansion progresiva de la superficie de fluencia conforme el material experimenta
deformaciones plasticas y en funcion del esfuerzo de preconsolidacion. En otras palabras, este
modelo es capaz de diferenciar de manera automatica cuando el suelo se comporta en régimen
elastico o plastico, dependiendo de la magnitud y direccion de los esfuerzos aplicados.

Basado en el modelo propuesto por Schanz, Vermeer y Bonnier (1999), el Hardening Soil se apoya
en la formulacién double-hardening, que combina dos mecanismos de plastificacion:

e Superficie de fluencia de corte de forma hiperbdlica, que regula el comportamiento en
condiciones de esfuerzos desviadores y simula con precision la evolucién de la resistencia
al corte.

e Superficie de fluencia volumétrica de forma eliptica, que controla la compresibilidad
volumétrica y permite modelar procesos de consolidacion y cambios de volumen bajo
cargas isotrdpicas.

El comportamiento esfuerzo-deformacion se describe mediante una relacion hiperbdlica
inspirada en el modelo de Duncan-Chang (1970), pero con mayor robustez en la representacion
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de la rigidez dependiente del nivel de esfuerzo. En particular, el modelo HS se caracteriza por

tres parametros de rigidez fundamentales:

Eso : modulo de deformacion secante en compresion triaxial drenada, que controla la
respuesta del suelo bajo esfuerzos desviadores.

ref [ € * COSQ — 'y * seng m (2-113)
Eso = Eg, ref

c * cosp —p' xseng
Eoeda : moédulo de deformacion en condiciones de consolidacion unidimensional
(edometro), asociado a la compresibilidad volumétrica del material.

Eoea =

ref €% cos@p —a'3 x seng \™ (2-114)
oed \ ¢ x cosgp — pTef x seng

Eur: modulo de recarga—descarga, que representa la rigidez del suelo en ciclos de carga
parcial o durante fases de descarga, generalmente de mayor magnitud que Eso.

Eur — 4E§gf (2-115)

Estos parametros se activan dependiendo del camino de esfuerzo al que esta sometido el suelo,

permitiendo representar fendémenos como la dependencia de la rigidez con el confinamiento, la

anisotropia inducida y el comportamiento no lineal bajo ciclos de carga y descarga. Mostrando

en la Figura 2-19 su superficie de fluencia en el espacio y las curvas esfuerzo-deformacion.

Asintota
da

(/l f E,' |

q

&

(b)

Figura 2-19. (a) Superficie de fluencia en el espacio de esfuerzos principales y (b) curvas

esfuerzo-deformacion del modelo HS Schanz et al. (1999).

De manera general, se tiene la siguiente funcion de fluencia,
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F (2-116)

Donde,
f, es la funcién dependiente de los esfuerzos considerados y los pardmetros de rigidez.
y?, es la funcién de las deformaciones plasticas.

A través del mddulo de rigidez tanto en descarga como recarga E,;,, se simula la conducta del
suelo en las situaciones de carga y descarga. En conjunto con el mdédulo edométrico E,.4 para la
representacion de la deformacion del suelo en compresion unidimensional y la relacion entre la
rigidez del suelo en el estado de esfuerzos especifico, explicando el modelo de endurecimiento.

Este modelo incorpora tanto el endurecimiento por friccion de los suelos en estado plastico como
la compactacion irreversible provocada por la compresion primaria. Estos dos fenomenos
permiten describir el comportamiento del suelo bajo cargas, considerando tanto el aumento de
resistencia debido a la friccion interna como los cambios permanentes en su estructura tras la
consolidacién. Incluyendo ademas de la superficie de fluencia variable en el espacio, el fenémeno
de dilatancia en el suelo junto con la teoria de plasticidad y elasticidad.

La formulacién entre la deformacion axial vertical €, y el esfuerzo desviador g, se puede expresar
mediante la siguiente ecuacidn,
R < (2-117)
Eq = —5p— — para -
a 2E50 1— i p q qf
2-R  da

Donde,

qq, €l valor asintético de la resistencia.

E5o, el médulo de Young al 50% de la tension desviadora de rotura.
qy, la tension desviadora de rotura del criterio Mohr-Coulomb.

oy 2SEne 2-118
qu(C COt(p +O'3)m ( )

qq, la fraccion de qy.

_4 (2-119)

Qg =
Ry

Presentandose la plasticidad perfecta al momento en el que q, = qf. El modelo establece 11

pardmetros para su aplicacidon, mostrados en la Tabla 2-15.

Tabla 2-15. Parametros para la elaboracion del modelo Hardening Soil.

Parametros Elastoplasticos

c Cohesién kPa

3 Angulo de friccién

Y Angulo de dilatancia
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El¢  Rigidez secante en ensayos triaxiales kPa

E’¥/  Rigidez secante en cargas edométricas kPa
m Potencia de la dependencia tensional de la

rigidez.

E!¥  Rigidez en descarga-recarga. kPa
Vyur Coeficiente de Poisson en descarga-recarga. -

0'ref  Tension de referencia para las rigideces. kPa
Ki“  Coeficiente de presion lateral de tierras. -

R¢ Relacion entre qr Y qa- -

Generalmente es usado en aplicaciones tridimensionales al contar con bordes suaves en la
superficie de fluencia que no interfiere sino favorece la convergencia de los modelos. No obstante,
requieres de una cantidad considerable de pardmetros para ser implementado y obtener
estimaciones realistas de la resistencia cortante del suelo.

2.2.3.3. Modelo de Cam-Clay

Enfocado principalmente en arcillas normalmente consolidadas o ligeramente
sobreconsolidadas, este modelo elastoplastico incorpora un esquema de endurecimiento
isotropico y un potencial plastico dependiente de la plasticidad. Sus ecuaciones constitutivas se
apoyan en cuatro parametros del suelo: indice de compresibilidad A, indice de hinchamiento k,
peso unitario y coeficiente de Poisson, lo que ha favorecido su aplicacion en diferentes tipos de
suelos finos.

Su formulacion parte de la variacion del indice de vacios e en funcion del logaritmo de la tension
media efectiva (aﬁlf 7y, relacién que permite describir el proceso de consolidacion y la transicion
entre estados de carga y descarga, como se muestra en la Figura 2-20.

e
A e
NCL - Linea de consolidacion normal
ec- — gl | —
L}
* .
AL o
1 ) . 1
Linea de protuberancia
€y |—=—___ . descarga/recarga el —
h.41 B K‘-' "_-_?\._
e . N/ Linea de compresiéneg) PN
Ky ~—i—/_\faraa primarja 3 — — .
N PN
- - : - -
in(p2)=1  In(p?) In(p) In(=c%") In(p2)=1  In(p?) In(p) In(-cc")

Figura 2-20. Respuesta del material que se encuentra sometido a la consolidacion isotropica.
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En este esquema, la pendiente de la linea de consolidacion normal (NC) describe la respuesta del
suelo bajo carga virgen: a medida que aumenta el esfuerzo efectivo o', el indice de vacios e
disminuye de forma progresiva. Al alcanzar la presion de preconsolidacion p,, el material cambia
de régimen. Si se descarga, la trayectoria sigue la linea de hinchamiento o reexpansion (rebound
line), con una pendiente menor ligada al parametro k. En una recarga posterior, el suelo desciende
de nuevo por esa misma linea hasta reencontrar p.; a partir de ahi retoma la NC, recuperando el
comportamiento plastico primario.

De esta manera, el modelo capta el caracter histérico del comportamiento del suelo: durante
descargas y recargas, la rigidez es mayor que en la compresion virgen, reflejando la memoria de
esfuerzos asociada a la presion de preconsolidacion. Las expresiones que definen las pendientes

de ambas lineas son:

LA (2-120)
A=
1+e
it = k (2-121)
1+e
Donde,
k, es la pendiente de la linea de inflamacion.
A, es la pendiente de la linea de consolidacion normal.
ey, actual indice de vacio.
Obteniendo de la siguiente manera los valores necesarios,
C -
A= i (Pendiente de la linea de consolidacion normal) (2-122)
1-v, -
k=13 e vc C; (Pendiente de la linea de hinchamiento) (2-123)

Valores que se obtienen a partir de una prueba edométrica simple, representando el indice de
compresion en una dimension C. y el indice de inflamacién en una dimension Cs.

La superficie de fluencia se caracteriza por ser suave sin contar con evolucion de fuerzas de
traccion. No obstante, permite obtener el modelado directo de endurecimiento o ablandamiento
de fuerzas que se da debido a la consolidacién o sobreconsolidacion de los suelos, el cual se
relaciona de manera no lineal con las fuerzas volumétricas de una fuerza media efectiva con
condiciones limites de plasticidad ideal.

Este modelo, por tanto, permite simular con fidelidad la evoluciéon de la compresibilidad en
arcillas. Presenta la deformacion plastica del suelo sin colapsar hasta que alcanza el estado critico
para el endurecimiento y ablandamiento para que después se deforme suponiendo una
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plasticidad ideal con una respuesta lineal del suelo en la descarga. Siendo dependiente la
evolucion de la superficie de fluencia de la presion pre consolidada.

i+l

pitt = plexp [

—Aelt (2-124)
A —k*

Siendo,
pttt, presion de pre-consolidacién actual.

Ael’, incremento de la deformacién plastica volumétrica.

2.2.3.4. Modelo de Mohr Coulomb

El modelo Mohr—Coulomb es uno de los modelos constitutivos mas empleados en geotecnia
debido a su simplicidad conceptual y facilidad de implementacion. Se trata de un modelo
elastoplastico de primer orden, que realiza una aproximacion inicial al comportamiento no lineal
del suelo mediante la combinacion de la ley de Hooke para la fase eldstica y una superficie de
fluencia plana basada en el criterio de falla de Mohr—Coulomb para la fase plastica.

En este modelo, el suelo se idealiza como un material que responde eldsticamente hasta alcanzar
la condicién de falla definida por:

Tr = c+ 0 tang (2-125)
Donde,

Ts, s la tension cortante de falla.

c es la cohesion.

o’, es la tension normal efectiva.
@, es el angulo de friccion interna.

El modelo es capaz de reproducir de una manera razonablemente fiel la tipica respuesta de suelos
granulares sueltos y también de materiales finos sometidos a cargas monotonicas. En este sentido,
se ha recogido un avance inicial cuasi eldstico, y después aparece la plastificacion como respuesta
del modelo, motivada por la resistencia al corte. Su principal limitacion radica en que no hace
intervenir el efecto del esfuerzo principal intermedio, g,; en efecto, al trabajar con un criterio tipo
Mohr-Coulomb que solo dependa de c y ¢, puede llegar a sobrestimar o a subestimar la
resistencia en condiciones tridimensionales o en condiciones de deformacién plana; incluso
presenta deficiencias en la extrapolacion de fendmenos como el cambio de modo de falla al variar
dicho a,.

Sin embargo, una de sus mayores fortalezas es que requiere parametros que se obtienen
facilmente por medio de pruebas de laboratorio o correlaciones empiricas como el mddulo de
Young (E), la relacion de Poisson (v), la cohesidn (c), el angulo de friccion interna (¢) y el angulo
de dilatancia (y).
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A pesar de su utilidad, el modelo presenta limitaciones relevantes. Por un lado, ofrece resultados
conservadores de la resistencia cortante, lo cual puede ser adecuado en andlisis preliminares pero
restrictivo en disefios detallados. Por otro lado, en andlisis tridimensionales puede generar
problemas de convergencia numeérica, ya que la superficie de fluencia tiene esquinas definidas
que dificultan la resolucién iterativa. Tampoco incorpora la variacion de la rigidez con el
confinamiento ni los efectos dependientes del tiempo, como la consolidacion o la degradacion
ciclica. En la Figura 2-21 se muestra su superficie de fluencia, la proyeccion del plano desviadora
y la ley de esfuerzo-deformacion.

0,=0,=03
Compresion
G2 G3 2 Gy > 012 triaxial Mohr-Coulomb
Gi=03>03 01093 —(o,+03)sin® + 2¢c cosQ
ﬁf LA :
li
-0s 03> 02=0Cy 61=02203 / ]
(o ;
T I / !
b - G3 /// h .':
s -0, “ ) G1>02=03 i/
1 H
Sl G3= Gy =0p > >0 Extension 3
-03 triaxial £1— €3
(a) ()

Figura 2-21. (a) superficie de fluencia en el espacio de tension principal, (b) proyeccion en el
plano desviador, (c) ley de esfuerzo-deformacion.

2.2.3.5. Modelo de Drucker Pager

El modelo elastoplastico de Drucker—Prager constituye una extension suavizada del criterio de
Mohr-Coulomb, ampliamente utilizado en mecdnica de suelos y rocas. Su principal ventaja
radica en que la envolvente de falla es una forma cénica en el espacio de esfuerzos principales, lo
cual facilita el calculo numérico y mejora la convergencia en modelos tridimensionales, en
contraste con las esquinas pronunciadas del criterio de Mohr-Coulomb. Normalmente es
utilizado para simular el comportamiento de materiales granulares, suponiendo deformaciones
unitarias pequenas

Este modelo aproxima el comportamiento no lineal del suelo mediante una relacién entre la ley
de Hooke en el régimen eldstico y una superficie de fluencia dependiente de los invariantes de
esfuerzo: el esfuerzo cortante octaédrico y la tension hidrostatica. De esta manera, se logra una
representacion mas estable del material bajo cargas complejas, siendo especialmente 1til en el
analisis de problemas tridimensionales.

En la practica, se caracteriza por parametros relativamente simples de obtener en laboratorio:
modulo de Young, coeficiente de Poisson, cohesion y angulo de friccion interna, los cuales pueden
derivarse de ensayos triaxiales o de corte directo. Una limitacion es que tiende a proporcionar
resultados mas conservadores en comparacion con modelos avanzados, al no diferenciar con
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precision el papel del esfuerzo principal intermedio. Teniendo en la Figura 2-22 su superficie de
fluencia, la proyeccion en el plano desviador y el meridiano.

a 120' 2203

MC

G, = DP: fit to MC at 8=30"
c=10kPa = OP: fit to MC at 6=-30

— — = DP: inscribed to MC

- Compresion triaxial J “

1
‘/0'3 \(‘)'\;‘ / _f\ FJG -

|—| -G

c cotgp c cotgp Mg

(b) ()

Figura 2-22. (a) superficie de fluencia en el espacio de tension principal, (b) proyeccion en el
plano desviador, (c) meridianos.

2.3. Condiciones de Carga

Las condiciones de carga se refieren a las diversas fuerzas a las que una estructura esta sometida
durante su vida util. Estas cargas pueden ser aplicadas de forma estatica o dindmica y deben ser
consideradas en el disefio estructural para garantizar la estabilidad, seguridad y durabilidad de
una estructura. Bowles (1996) las define como las fuerzas que actiian sobre una estructura y
afectan tanto a su disefio como a la interaccion con el terreno subyacente, imperantes para
comprender en su totalidad este ultimo efecto.

2.3.1. Condiciones Sustentadas

Las cargas sustentadas, también conocidas como cargas permanentes, son aquellas que actian de
manera constante y prolongada durante la vida ttil de una estructura. Estas incluyen al peso de
los componente permanentes de la estructura (peso muerto) y cualquier otra carga que no cambie
significativamente con el paso el tiempo (carga estatica o carga viva). Aunque suelen considerarse
en el disefio como acciones estdticas, en el terreno pueden provocar efectos diferenciales
relevantes, en particular asentamientos diferenciales que comprometen la estabilidad de la
estructura.

De manera general, el comportamiento estatico de las arcillas cuando se somete a un esfuerzo
inferior a un esfuerzo critico es eldstico al superar este esfuerzo, presentando deformaciones
excesivas y cambios de volumen. En el caso de arcillas saturadas, su viscoelasticidad y
permeabilidad causa que al aplicarse una carga constante expulse gradualmente el agua que se
encuentra en sus poros, reduciendo su volumen y el asentamiento del suelo. Esta consolidaciéon
del suelo se divide en primaria y secundaria, ya que ocurren en etapas distintas en el proceso de
asentamiento del suelo. La consolidacion primaria es el asentamiento inicial y rapido que se da
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por la disipacion dela presion de poro por una carga externa o por su extraccion, aumentando
progresivamente el esfuerzo efectivo. Después, se presenta el proceso lento de consolidacion
secundaria donde se realiza un reajuste interno de particulas que se siguen deformando
(Terzagui, 1943; Mesri y Godlewski, 1977).

Estos efectos dependientes del tiempo son parte central de la interaccion estatica suelo-
estructura, que condiciona el desempenio de la estructura a lo largo de su vida util. Los cuales,
definen asentamientos diferenciales a largo plazo que al presentarse de manera desigual causan
deformaciones excesivas y grietas en las estructuras. También, la capacidad de carga del suelo
disminuye de manera progresiva debido a la consolidacion excesiva, lo que puede provocar
inestabilidad en las cimentaciones. Siendo la base de los andlisis dindmicos, ya que una
cimentacién que presenta asentamientos diferenciales presenta condiciones desfavorables ante

cargas sismicas.

Debido a la baja permeabilidad y alta compresibilidad de las arcillas que prolongan los
asentamientos, en el disefio de estructuras se debe tomar en cuenta la magnitud y la velocidad de
los asentamientos, siendo usual utilizar cimentaciones profundas que transfieran la carga a
estratos mas competentes o por friccion, con el fin de que los asentamientos no comprometan la
integridad de la estructura.

2.3.2. Condiciones Ciclicas

Las cargas ciclicas son aquellas que, en funcion del tiempo, son de magnitudes, direcciones y
frecuencias diversas, como son las que se originan por el viento, el trafico y los movimientos
sismicos. Este tipo de carga es particularmente importante en situaciones donde debe valorarse
la respuesta dindmica de las estructuras y la del suelo. Por otro lado, la aparicién de las cargas
ciclicas representa un verdadero reto en la dindmica de la interaccion, debido a que las
propiedades efectivas del suelo (rigidez y amortiguamiento) tienden a irse degradando de forma
cumulativa con cada ciclo.

Estas cargas generan distintos efectos seguin el tipo de suelo, en suelos granulares saturados las
cargas ciclicas pueden causar que la capacidad portante del suelo se pierda de manera temporal
como en el fendémeno de licuacién, en donde el suelo adquiere un comportamiento similar al de
un fluido perdiendo su rigidez. Lo que puede llevar al colapso de estructuras, asi como la
modificacion de la rigidez y el amortiguamiento de la estructura por las deformaciones
permanentes que se acumulan en cada ciclo. Por otro lado, los suelos cohesivos ante cargas
repetitivas desarrollan deformaciones progresivas y que se van acumulando debido a la fatiga
del material, disminuyendo gradualmente su resistencia, donde cada ciclo genera asentamientos
adicionales que no permiten regresar al suelo regresa a su estado eldstico completamente,
perdiendo de manera progresiva su rigidez hasta fallar por completo, comportamiento también
conocido como ablandamiento ciclico.
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El grado de presencia de los efectos se determina, entre otros, por la compactacion, el contenido
en agua y la intensidad y la frecuencia de la carga aplicadas. Ademas, en ambos tipos de suelo el
grado de evolucion de la presién de poro es capaz de reducir temporalmente la resistencia
efectiva, aumentando el riesgo de aparicion de deformaciones excesivas en cimentaciones o de
deslizamientos en taludes, cuando superamos cierto umbral.

Las cimentaciones que son sometidas a cargas ciclicas desde la perspectiva estructural se centran
en predecir los asentamientos diferenciales que se van a presentar en la estructura y la perdida
que tiene el suelo de manera progresiva con el tiempo. Gracias a las cargas repetitivas como en el
caso de sismos o vibracion de maquinaria, las arcillas acumulan deformaciones como se explico
anteriormente, desarrollando degradacion ciclica (ablandamiento y aumento del
amortiguamiento) que altera la respuesta global de la estructura.

Ante estos efectos, normalmente se hace uso de pilotes o pilas con el fin de transferir las cargas a
estratos competentes que pueden soportar la carga o desarrollando su resistencia por medio la
friccién ente el elemento estructural y el suelo. Cualquiera sea el caso, en su disefio es necesario
verificar su capacidad ciclica tanto del fuste como de la punta, asi como los efectos de grupo entre
pilas y la posible presencia de friccién negativa debido al hundimiento regional gradual. Siendo
comun la combinacion de una losa de cimentacion junto con cimentaciones profundas para
redistribuir los esfuerzos causados por la estructura, y controlas los asentamientos diferenciales.

La mejora del terreno es otra opcidn eficiente: columnas de grava/piedra, inyecciones (con
cementantes o quimicos), mezcla profunda, drenes prefabricados y en algunas ocasiones, muy
puntuales, también la precarga y el vacio. Estas modalidades persiguen el objetivo de aumentar
la rigidez y resistencia, de acelerar el drenaje, de inducir a la disminucion de la
generacion/acumulacion relacionada con las presiones de poro bajo carga ciclica. La
compactacion dindmica es una practica que suele asociarse a rellenos o capas granulares, mientras
que en arcillas blandas se tiende en favor de la mejora de la estructura del terreno o del propio
estado de drenaje.

El disefio se debe plantear a partir del desempefio de la estructura, siendo delimitado por medio
de limites de servicio para asentamientos totales y diferenciales, teniendo en cuenta la rotaciones
en los apoyos y la variacion de rigidez efectiva entre el suelo y la cimentacion. Incluyendo en el
analisis dindmica las impedancias que dependen de la frecuencia, la no linealidad y la histéresis
del suelo, asi como su degradacion ciclica. Acompandndolo de instrumentacién como
piezometros, inclindmetros, celdas de carga entre otros para poder validar las suposiciones
realizadas en el disefo, asi como retroalimentar los modelos para proyectar su comportamiento
en condiciones futuras, con el fin de prevenir dafos estructurales y en caso de detectar temprano
trayectorias hacia falla asociadas al deterioro del suelo.
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2.3.3. Condiciones de Cargas Residuales

La resistencia del material y la estructura después de haber ocurrido un evento severo como un
sismo se conoce como carga residual, ya que tiene un estado predeformado que modifica su
respuesta posteriormente en el suelo y en la estructura.

Las cargas impuestas en el suelo provocan deformaciones irreversibles que no se recuperan
después de un evento estatico o dindmico. Lo cual altera la respuesta frente a futuras acciones, ya
que presentan asentamientos residuales que disminuyen la capacidad portante del suelo y
comprometen la estabilidad de la cimentacion. Desde el punto de vista estructural, las cargas
pueden causar fisuras, deformaciones permanentes o pérdida de rigidez en los elementos
estructurales, siendo muchas veces necesario su reparacion o la colocacion de refuerzos.

En suelos arcillosos, las cargas residuales se asocian con los esfuerzos que permanecen en el suelo
después de que la carga externa actuante fue retirada. Gracias a sus propiedades plasticas y
viscoelasticas las deformaciones permanentes se acumulan hasta que ya no se encuentran
sometidas ante una carga externa, contribuyendo a asentamientos prolongados debido a la
disminucion de la presion de poro, mientras que su reajuste aflade deformaciones debido a la
fluencia.

Uno de los efectos mas destacados es la persistencia de los asentamientos. En una arcilla saturada,
la carga que se aplica provoca la expulsion de agua y la consiguiente compactacion del esqueleto
del terreno. A pesar de la retirada de la carga aplicada, parte de esas deformaciones no regresan,
dado el hecho que se produce un cambio interno en el arreglo de particulas del terreno, que acaba
mostrandose con asentamientos residuales. La memoria de la carga permite asegurar que los
impactos generados por un acontecimiento dindmico no son solo consecuencia de la excitacion
en el momento de su aplicacidn, sino que se encuentran condicionados a la seguridad y al
comportamiento de la obra a largo plazo.

Otro efecto que se presenta es la relajacion de esfuerzos, lo cual describe como los materiales
viscoelasticos actiian ante una carga constante al comportarse de manera no lineal, una vez que
el suelo se descarga los esfuerzos internos vuelven a su estado inicial pero teniendo un estado
residual, por lo que, si el terreno vuelve a experimentar otra carga ciclica se vuelven a formar los
planos de corte pero con una friccion residual, reduciendo la capacidad de carga del suelo.
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3. Marco metodoldgico

El andlisis de los efectos de la subsidencia regional sobre la interaccion suelo-pila-estructura (ISE)
se abordard mediante una estrategia combinada que integra el uso de modelos numéricos
tridimensionales y técnicas de monitoreo in situ. Esta metodologia permite evaluar de forma
rigurosa el comportamiento del sistema estructural bajo condiciones de consolidacion progresiva
del terreno, asi como su respuesta ante solicitaciones sismicas. El estudio contempla desde la
caracterizacion geotécnica del sitio hasta la evaluacion dindmica del desempeno estructural,
incorporando explicitamente los efectos de la pérdida de presion de poro y el hundimiento
regional.

Debido a la complejidad del caso de estudio, el cual toma en cuenta el hundimiento regional en
distintos periodos de tiempo junto con la respuesta sismica de la interaccion suelo-estructura. El
método directo es usado para simular el comportamiento del suelo, la cimentacion y la estructura,
permitiendo representar los componentes involucrados y sus efectos sin hacer uso de
simplificaciones que pueden llegar a subestimar los efectos causados por la subsidencia regional
y el sismo. Los modelos tridimensionales de diferencias finitas cuentan con condiciones de
frontera absorbente y modelos constitutivos que logran representar el comportamiento del suelo.

La metodologia se desarrolla en cuatro etapas principales (Figura 3-1):

1. Definir los pardmetros de entrada
Se realiza una investigacion y recopilacion de la informacion relevante para el caso de estudio,
como:

e El perfil estratigrafico y parametros geotécnicos del suelo.

e Laevolucion historica de la proyeccién de poro.

e Las tasas de subsidencia obtenidas por medio del monitoreo piezométrico.

e La caracterizacion del ambiente sismico y la seleccion de acelerogramas semilla.

e La geometria y propiedades de los elementos estructurales del paso elevado y de la
cimentacidn, junto con su procedimiento constructivo.

2. Consolidacion de una columna de suelo
Se modelas las condiciones del suelo y el sitio en campo libre en una columna de suelo tomando
en cuenta la consolidacion,

¢ Se determinan los modelos constitutivos que mejor representan el comportamiento del
suelo y se calibran con las pruebas de laboratorio disponibles.

e Se obtiene la presion de poro actual del proyecto con tasas de subsidencia obtenidas por
medio de su evolucién histdrica o con las mediciones del monitores piezométrico del sitio.

e Las isocronas obtenidas en el punto anterior se proyectan por medio de extrapolaciones
lineales a afios de consolidacion futuros.
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¢ Se modela una columna de suelo con las propiedades geotécnicas y la estratigrafia del
sitio.

e Seestablece primero la presion de poro hidrostatica para después abatir la presion de poro
segun la isdcrona inicial del sito de estudio.

e Se dictan los modelos constitutivos correspondientes para cada material, usando el
modelo Hardening Soil para arcillas y el modelo de Mohr-Coulomb para arenas.

e La presion de poro se abate de acuerdo con las isdcronas medidas y proyectadas
consideradas para los afios de consolidacion analizados.

e Obtener la consolidacion presentada en la columna de suelo segun el tiempo de
consolidacion.

3. Modelo en condiciones de campo libre

Las condiciones del suelo y el sitio en campo libre se modelan con una malla que cumpla con las

dimensiones del proyecto.

e Se genera la malla del modelo con las dimensiones correspondientes segun las
dimensiones del proyecto.

e Se aplican las condiciones iniciales calibradas en la columna de suelo en la malla del
modelo del sitio de estudio.

e Se abate la presién de poro en la malla del modelo de acuerdo con los afios de
consolidacién analizados para comparar los resultados con la columna de suelo y verificar

que sean correctos.

4. Modelacion del proceso constructivo y de la consolidacion por medio del abatimiento de
la presion de poro.

Se modela la secuencia constructiva de la cimentacion y el puente en el modelo del sitio con las

condiciones iniciales del sitio para después aplicar la consolidacidon correspondiente a los afios

analizados.

La excavacion por partes para la colocaciéon de zapatas, considerando troqueles en cada etapa
de excavacion para su estabilizacion.

Se colocan los elementos estructurales correspondientes a la cimentacion, es decir, las zapatas
y pilas considerando sus respectivas propiedades mecdnicas y geométricas.

Se colocan interfaces en las caras laterales y en la base de la zapata para representar los planos
de separacion entre los elementos de la cimentacién con el suelo.

Por medio de elementos beam y shell se representan los elementos estructurales del puente,
junto con sus propiedades mecdnicas y geométricas.

Al modelo con elementos estructurales se aplica la evolucion del abatimiento piezométrico
para los afios de consolidacion considerados .

Se obtiene el andlisis del comportamiento estatico de la estructura ante el hundimiento
regional.
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5. Desempeno sismico de la interaccion suelo-cimentacion-estructura ante los efectos de
subsidencia regional

Se realiza el andlisis dindmico tomando en cuenta la interaccién suelo-cimentacidén-estructura en

el modelo, aplicando acelerogramas sintéticos ajustados a un EPU,

Se definen las propiedades dindmicas iniciales para cada etapa de consolidacion a partir del
modelo estatico. Debido a que el modelo Hardening Soil en las arcillas se utilizé para
reproducir su comportamiento por consolidacion, se sustituyen los estratos al modelo Mohr-
Coulomb. Después, el moédulo de Young de cada estrato del suelo se ajusta mediante factores
de escala para que sea consistente con el médulo de Young dinamico.

A partir de los acelerogramas semilla, se generan los acelerogramas sintéticos alineados con
los espectros de peligro uniforme que emanan de la fuente sismogenética.

Se determinan los pardmetros de rigidez de cortante (G/Gmix) y la relacion de
amortiguamiento de acuerdo con las caracteristicas de los estratos del suelo, ya sea de datos
experimentales o de modelos empiricos.

Se establece el movimiento de entrada aplicado en la base del modelo por medio de la
deconvolucion del movimiento del suelo en supetficie, aplicando una historia de esfuerzos
en el tiempo de acuerdo con el enfoque de base flexible en el modelo.

Se obtiene el analisis del comportamiento dindmica de la interacciéon suelo-cimentacion-

estructura ante el hundimiento regional.
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Figura 3-1. Metodologia del caso de estudio.
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3.1. Instrumentacion de medicion

Se centra tanto en el monitoreo como en el control de la evolucion de movimientos,
deformaciones, cargas, presion y niveles de agua en el suelo, subsuelo o roca. En un principio se
considera la cantidad de instrumentacion apropiada para cada etapa, su mantenimiento durante
este periodo, con el fin de poder evaluar e interpretar los datos obtenidos de campo
periodicamente para documentar la informacion.

3.1.1. Distribucién de presion de poro

Para medir la presion de poro en suelos arcillosos, se utilizan diversos instrumentos geotécnicos
que permiten obtener datos sobre la presion intersticial a distintas profundidades. Los principales
dispositivos son los piezometros Casagrande, los piezometros de cuerda vibrante y los
transductores de presion de poro. No obstante, es frecuente que se mida a través de ensayos
CPTU (Ensayo de Penetracion con Cono), el cual penetra el suelo a una velocidad constante,
generando a la par lecturas en tiempo real con el fin de poder obtener un caracterizacion realista
del perfil de suelo.

La presion de poro se determin6é mediante el uso de piezometros de cuerda vibrante, que se
encontraban instalados en el sitio de estudio, de los cuales se tomaron mediciones en distintos
periodos de tiempo. Con los registros se logro caracterizar la evolucion de la presion de poro, asi
como la relacion que esta tiene con la subsidencia que se registro. A partir de las mediciones se
establecid la tendencia del abatimiento de la presiéon de poro con las que poder definir los
periodos de estudio posteriores.

El procedimiento consistié en realizar lecturas a distintas profundidades en un pozo de
observacion habilitado para el control. En cada una de las profundidades se empled un tiempo
de espera de 15-20 minutos para que el sensor se estabilizara en el entorno. Las lecturas se
corrigieron por las variaciones del nivel fredtico y de la temperatura del ambiente, con la idea de
poder reportar los valores de la presion de poro en el datum del proyecto.

Con las mediciones obtenidas de distintos afios, se realizé un andlisis de tendencias aplicando
ajustes lineales para representar el abatimiento piezométrico progresivo futuro (Figura 3-2). Tanto
las mediciones como las proyecciones de la presiéon de poro obtenidas se incorporaron como
condiciones de entrada en el modelo numérico, con el fin de que el suelo reproduzca la evolucion
de la presion de poro en los afios de evaluacion.
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Figura 3-2. Mediciones piezométricas medidas y estimaciones de la presion de poro.

3.1.2. Monitoreo Topografico

El monitoreo topografico se utiliza con el proposito de tener en cuenta las deformaciones que se
pueden desarrollar en la estructura o para monitorear su comportamiento en relaciéon con la
interaccion suelo-estructura. A pesar de no contar con esta informacién del proyecto, es relevante

conocerlo.

Tiene como finalidad medir el cambio a través del tiempo de la estructura con el suelo, asi como
monitorear los riesgos asociados al movimiento y deformacion. A través del seguimiento de la
ubicacién de puntos de control instalados en estructuras mediante el uso de herramientas
tradicionales como Estaciones Totales, Niveles Digitales y Receptores GNSS Geodésicos. Después
de obtener las mediciones de los puntos de monitoreo en el campo (como dianas, argollas, pernos,
varillas, prismas o mojones), los datos recopilados se procesan para calcular las diferencias entre
las lecturas y detectar variaciones en los registros sucesivos, permitiendo tomar iniciativa acerca

de los potenciales tanto movimientos como deformaciones peligrosas.

Las estaciones totales automatizadas permiten seguir el desplazamiento de las pilas y el
comportamiento del suelo en tiempo real, lo que es crucial para garantizar la estabilidad de las
estructuras y evitar asentamientos diferenciales que puedan comprometer su integridad. La
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precision en la deteccién de deformaciones es fundamental para ajustar las cimentaciones de
manera oportuna y prevenir posibles fallas estructurales, especialmente en un terreno que
experimenta hundimientos constantes por la extraccion de agua subterranea y la alta
compresibilidad de los sedimentos.

3.2. Modelado Numérico

El modelado numérico se ha posicionado como una herramienta indispensable para estudiar y
predecir el comportamiento de sistemas complejos. En contraste con los métodos analiticos
tradicionales que construyen sus ideas sobre simplificaciones, los modelos numéricos permiten
representar con una mayor fidelidad las condiciones del sitio de estudio, las propiedades de los
materiales, las secuencias de carga, entre otro, y por consiguiente, asemejandose con mayor
exactitud al escenario real.

Esto hace posible que se puedan evaluar escenarios alternativos con modelos constitutivos que
reproducen la respuesta mecanica del suelo, junto con elementos estructurales. El modelo se va
ajustando al integrar esfuerzos y/o deformaciones, historias de carga, las condiciones de frontea,
y de muchos aspectos. Esto hace posible una interpretacién mas completa de la interaccion suelo—
estructura.

Las simulaciones permiten representar el modelo constructivo en 2D o en 3D: las construcciones,
los estados intermedios y la forma en que se comporta a lo largo de la vida atil de la estructura.

En este trabajo se utilizé un modelo tridimensional con el programa FLAC3D (Itasca, 2012), que
utiliza el método explicito de diferencias finitas para computar en un medio continuo que se
encuentra zonificado. Este modelo permite simular el comportamiento elasto-plastico de
materiales de suelo, roca y materiales estructurales, siendo muy utilizada en Geotecnia o
Ingenieria de Rocas para el andlisis de tuneles, excavaciones profundas, cimentaciones y
estratigrafias complejas. Entre sus puntos fuertes se encuentran la capacidad de prever
deformaciones y posibles mecanismos de falla, su facilidad para definir condiciones de borde y
etapas de construccion y la integracion con procesos automatizados como son las rutinas
personalizadas por scripts (FISH o Python) adaptandose con estos aspectos a las particularidades
del modelo del proyecto.

3.2.1. Malla de diferencias finitas

En los métodos numéricos basados en diferencias finitas, el primer paso consiste en discretizar el
dominio de analisis en una red de nodos denominada malla. A partir de esta discretizacion, las
ecuaciones diferenciales que describen el comportamiento del sistema se aproximan en cada
nodo, permitiendo resolver problemas de esfuerzo, deformacién y propagacion de ondas en
medios continuos. La calidad de la malla influye directamente en la precision y estabilidad de los
resultados, por lo que su disefio es un aspecto clave dentro del modelado numérico.

Por otro lado, las mallas irregulares dan mucha mas flexibilidad para representar geometrias
complejas. En ellas, los nodos no siguen un patréon uniforme y los elementos se adaptan al
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dominio. Esto facilita la modelacion de cimentaciones profundas, tineles, excavaciones
irregulares o estratigrafias con cambios abruptos en sus limites. Una de sus principales ventajas
es la posibilidad de refinar la malla en aquellas zonas donde se esperan gradientes elevados de
esfuerzo o deformacidn, sin necesidad de aumentar innecesariamente el niumero de nodos en el
resto del modelo. No obstante, su construccion y resolucion son mas complejas y demandan
mayor capacidad computacional, ademas de requerir un mayor control en su generacion para
evitar errores de distorsion en los elementos.’

La eleccion del tipo de malla se realiza segtn el proposito del analisis y su geometria (Figura 3-
3). Si se cuenta con un perfil estratigrafico que cuente con estratos homogéneos se suele utilizar
una malla regular para tener una mayor eficiencia. Mientras que, si se tiene un terreno irregular
con geometria compleja se usa una malla irregular para poder capturar con mayor precision la
geometria y obtener resultados mas precisos y confiables.

Malla regular (3D) Malla irregular (3D)

Figura 3-3. Mallas de diferencias finitas tridimensionales.

En este trabajo se hizo uso de una malla regular, ya que la estratigrafia del sitio de estudio se
podia discretizar de manera uniforme mediante una malla regular. Ademas, permite realizar los
analisis de manera mas rdpida con un menor costo computacional.

3.2.2. Calibracion de las propiedades del suelo y modelos constitutivos

La calibracion de las propiedades del suelo es esencial para que el modelo numérico reproduzca
con fidelidad el comportamiento real del suelo. El proceso inicia con la recopilacion y el analisis
de la informacién geotécnica disponible, tanto de laboratorio como de campo, y con la definicion
de parametros de partida. Los valores iniciales de modulo de elasticidad E, mddulo de corte G,
relacion de Poisson v, cohesién ¢ y angulo de friccion interna ¢ se obtuvieron a partir de CPTu,
SPT, triaxiales y consolidacion unidimensional, y se complementaron con mediciones
piezométricas y registros de subsidencia.

Estos parametros fueron los valores utilizados en los modelos constitutivos seleccionas. En el caso
de materiales granulares como limos y arenas, se utiliz6 el modelo constitutivo Mohr-Coulomb,
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mientras que para representar el comportamiento de las arcillas compresibles se utiliza el modelo
Hardening Soil.

La calibracion de los modelos constitutivos es un proceso iterativo donde se comparan los
parametros del suelo con los obtenidos en las pruebas de laboratorio (ensayos triaxial, pruebas
de consolidacion, entre otros) de las muestras recuperadas del sitio de estudio hasta obtener una
similitud entre el modelo del suelo con las pruebas de laboratorio. De esta manera, es posible que
se reproduzca el comportamiento del suelo a largo plazo bajo condiciones estaticas y sustentadas.

3.2.3. Elementos estructurales

En el modelo numérico, para representar la estructura y el sistema de cimentacion se hizo uso de
elementos estructurales que permiten capturar los elementos mecanicos de la estructura general,
usando principalmente elementos tipo pile, tipo beam y tipo shell.

El elemento pile se empled para modelar las pilas. Este elemento permite considerar cargas
axiales y laterales, la interaccion suelo—pilote a lo largo del fuste (adherencia y friccién, incluida
la friccion negativa) y la contribucion de punta, asi como los efectos de rigidez en la transferencia
de cargas hacia estratos profundos. Estos elementos fueron conectados a la zapata, la cual fue
modelada por medio de un modelo elastico con sus respectivas propiedades.

El elemento beam se empled en componentes lineales de la superestructura, es decir, en las
columnas y elementos de apoyo, ya que es posible definir las propiedades geométricas y

mecanicas de los elementos, asi como la conexién entre estos.

El elemento shell se usé para modelar el cajon del paso elevado al ser un elemento delgado, él
cuenta con contraventeos (elementos tipo beam) para rigidizar su estructura. Su conexién con los
elementos de la columna es rigida para poder representar la transferencia de cargas a la
cimentacién de manera consistente.

Estos elementos en conjunto, representan a la cimentacion y la estructura, los cuales forman parte

en el andlisis de interaccion suelo-cimentacion-estructura.

3.2.4. Simulacién de la Consolidacion Regional

La consolidacion regional en los modelos tridimensionales de elementos finitos, implica
reproducir el hundimiento regional causado por suelos blandos y compresibles, tomando en
cuenta la extraccion de agua subterrdnea que afecta la evolucion de la presion de poro y los efectos
de las cargas estructurales que acttian de manera sostenida sobre el terreno.

En modelos numéricos tridimensionales, la consolidacién se simula incorporando de forma
explicita la relacion entre presion de poro, deformacion y permeabilidad del suelo. El suelo se
representa como un medio poro eldstico con el flujo de agua, lo que permite capturar la disipacion
de presiones intersticiales a lo largo del tiempo. Razon por la cual, en el caso de las arcillas se
seleccioné un modelo constitutivo del tipo Plastic-Hardening, capaz de reproducir los procesos
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de deformacion y pérdida de rigidez caracteristicos de estos materiales bajo consolidacién
prolongada.

Se inicia con un perfil inicial de presion de poro obtenido por medio de mediciones piezométricas,
aproximaciones de bancos de nivel cercanos al sitio o considerando la presion hidrostatica en el
nivel fredtico. Después, en el modelo se introduce un abatimiento progresivo de la presion de
poro debido a la extraccion de agua, lo cual ajusta los esfuerzos efectivos que se tenian en las
condiciones iniciales y de esta manera se presentan los asentamientos debido a la consolidacion.
Revisando que tanto los esfuerzos efectivos tedricos y los del modelo numérico sean consistentes.

3.2.5. Simulacion Ciclica

Utilizada para conocer como es que tanto el suelo, la cimentacion y el suelo actiia ante cargas
repetitivas o ciclicas, normalmente se estudia el comportamiento ante eventos sismicos para
conocer los efectos que puede causar, como el desconfinamiento de los elementos, el deterioro
estructural y el rendimiento general de la estructura bajo condiciones dindmicas.

Encontrandonos en un area de elevada actividad sismica como lo es la Ciudad de México, se
presenta una aceleracion maxima en los depdsitos de suelos blandos ante la ocurrencia de sismos
de interplaca o intraplaca de acuerdo con Chavez (1984, 1992). Cuya composicion de origen
lacustre y volcanico presentan comportamientos complejos, excediendo el contenido de agua a
menudo un 500%, el indice de plasticidad por un 300%, con una porosidad y volumen de agua
del 90% que resultan en intricados problemas de cimentacion. Ya que, si son sometidas a esfuerzos
inferiores a un cierto esfuerzo critico el suelo es elastico, sin embargo, cuando se supera este
esfuerzo las particulas presentan una ruptura llevando a una excesiva deformacion y cambios de
volumen.

El comportamiento dindmico de estos suelos requiere la determinacion de las deformaciones
inducidas por carga ciclica, la cuantificacion de los efectos cuantificacion de los efectos de la
aplicacion de un niimero preestablecido de ciclos de carga sobre las propiedades de resistencia al
esfuerzo cortante y la determinacién de las propiedades dinamicas (Mdédulo de G/Gmax y la
relacién de amortiguamiento A) en un rango de deformaciones.

Primero, se establece el ambiente sismico del sito. El cual puede ser determinado por medio de
dos enfoques, el andlisis de peligro sismico determinista y el andlisis de peligro sismico
probabilista cuya diferencia se centra en como es que se considera la sismicidad del area de
influencia.

El enfoque determinista, se basa en los mayores sismos que se puedan presentar de cada fuente,
normalmente, el maximo historico. A partir de este, se calcula el movimiento que se presentaria
en el sitio de estudio sin tomar en cuenta tiempos de recurrencia. De los sismos seleccionados se
establecen correlaciones y modelos espectrales para obtener los espectros de respuesta especificos
del sitio. Desarrollando un escenario sismico del sitio, del cual se basa la evaluacién de peligro
sismico. No incluye la incertidumbre del evento sismico, utiliza la magnitud especifica que ocurre
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en el sitio. Es posible incorporar esta incertidumbre por medio de la incorporacion de factores de
seguridad de acuerdo con la experiencia pero para evitar el uso excesivo de niveles de seguridad
se pude hacer uso de diferentes objetivos de rendimiento para el disefio de estructura.

Por otro lado, se tiene el enfoque probabilista que considera las incertidumbres de tamario,
localizacion y la tasa anual de excedencia del sismo en la evaluacion del peligro sismico. De igual
manera se identifican las fuentes sismicas junto con sus caracteristicas, teniendo en cuenta la
distribucion de probabilidad de localizacion de la ruptura de la fuente sismica y la distribucion
de probabilidad de la distancia entre la fuente sismica y el sitio de estudio. Siendo posible
caracterizar la sismicidad por medio de la probabilidad de excedencia de las ordenadas
espectrales para cada una de las fuentes sismicas. Después se determina el movimiento producido
en el sitio por sismos de cualquier magnitud en cualquier punto posible en cada fuente, tomando
en cuenta la incertidumbre de esta prediccion. Finalmente, las incertidumbres son combinadas
para obtener la probabilidad de que los pardmetros de movimiento sean excedidos para los
periodos de interés, es decir, los espectros de peligro uniforme.

Su aplicacion depende del objetivo del andlisis, como se muestra en la siguiente tabla.

Tabla 3-1. Recomendaciones de aplicacion del método segun la aplicacion y el objetivo de
analisis.

Aplicacion Objetivo de analisis Método recomendado

Infraestructura critica de Anadlisis de peligro sismico
corta vida util. determinista.

Infraestructura critica de Andlisis de peligro sismico
larga vida util. determinista o probabilista.

Disefio T . P
Analisis de peligro sismico

Estructura civiles en general. .. .
8 determinista o probabilista.

Estructuras en general e Andlisis de peligro sismico
instalaciones industriales. determinista.

Evaluacién de seguros de Andlisis de peligro sismico

Infraestructura critica

riesgo probabilista.
. . e Analisis de peligro sismico
Riesgo técnico Infraestructura critica .
robabilista.

A partir de los espectros de peligro uniforme (EPU) definidos para el sitio, se construye el
conjunto de acelerogramas compatibles siguiendo una secuencia sencilla: primero se eligen
registros “semilla” con magnitud, distancia y mecanismo acordes a cada fuente; luego se procesan
(correccion de linea base, filtrado y recorte de duracion); después se aplica un escalamiento inicial
para acercar su espectro al EPU, usualmente con 5 % de amortiguamiento; por ultimo, se efecttia
el ajuste espectral en el dominio del tiempo mediante el método de Lilhanand y Tseng (1988),
modificado por Abrahamson (1993), superponiendo correcciones tipo wavelet en las bandas de
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periodo donde el registro queda por encima o por debajo del objetivo, hasta lograr compatibilidad
en el rango de periodos de interés.

Los modelos pueden alterar la historia de tiempo, y en el transcurso de esa modificacion se
transcibe un contenido de periodo largo de la fase no estacionaria de la historia de tiempo
original, de origen empirico. Al aplicar el método anteriormente descrito se obtienen los
acelerogramas sintéticos por el método descrito en el diagrama de flujo de la Figura 3-4.

Para la generacion de los acelerogramas sintéticos se deben considerarse dos parametros clave:
a) Numero de iteraciones,
b) Tolerancia de convergencia.

Ambos pardmetros influyen directamente en el ajuste espectral, ya que controlan la minimizacion

del error entre el espectro de referencia y el espectro ajustado. El error se define como:

le] = Qreferencia — Qajuste (3-1)
Donde:
Areferencia, €5 1a aceleracion espectral de referencia
Aajuste, €5 1a aceleracion espectral ajustada
emin, €5 el error entre el espectro de referencia y el espectro ajustado, este tiene que ser minimizado
en el proceso de ajuste.

En este proceso iterativo (Figura 3-4), se busca llegar al menor error entre ambos espectros. Siendo
la tolerancia de convergencia el error maximo admisible donde el ajuste es compatible, a menor
numero de iteraciones se tienen una mayor tolerancia, y viceversa, a menor namero de iteraciones
es necesario un tolerancia menor.
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Figura 3-4. Metodologia para la obtencion de historias de aceleraciones ajustadas a un
espectro de referencia.

Tras definir el espectro objetivo, el andlisis de respuesta de sitio consiste en llevar el movimiento
registrado (normalmente en roca) a la base firme del sitio y propagarlo verticalmente a través de
los estratos de suelo para obtener el movimiento en superficie, como se muestra en la Figura 3-5.

Movimiento de las estructuras

ok

Movimiento en el suelo

———

N
N
N
~~

% Movimiento en la roca
— g o base firme

Movimiento sismico

Figura 3-5. Analisis de respuesta de sitio.

Esto puede abordarse con un enfoque determinista o con uno probabilista. En este caso, se utiliza
SHAKE (Schnabel et al., 1972), donde se realiza el analisis determinista clasico: se modela la
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propagacion unidimensional de ondas de corte en un perfil estratificado (Figura 3-6), donde se
describen las capas con las curvas de degradacion de rigidez al cortante normalizado con respecto
a su valor maximo (G/Gmaéx), el amortiguamiento de cada geomaterial, el peso volumétrico y el
espesor, donde se actualiza la rigidez y amortiguamiento con el método lineal-equivalente
usando las curvas G/Gmax y de amortiguamiento seguin las propiedades de los estratos. El
resultado depende sensiblemente del registro de entrada.
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Figura 3-6. Sistema unidimensional de propagacion de ondas.

Después de que la respuesta de sitio fue analizada, el movimiento de entrada se ingresa en
FLAC3D de acuerdo con lo que se obtuvo de SHAKE, esta etapa comtiinmente se conoce como
deconvolucion. SHAKE establece en sus resultados tres historias de aceleracidon: base—outcrop,
base-within y superficie. Outcrop se corresponde con el movimiento en roca aflorante (sin
columna de suelo en la base), within es el movimiento en la base cuando si existe columna de
suelo y superficie es el movimiento en la superficie del sitio en analisis. Existen dos formas de
realizar la deconvolucién (ver Figura 3-7), bien mediante una base rigida, bien haciendo uso de
una base flexible.
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Figura 3-7 Deconvolucion de base rigida (a) y base flexible (b).

Normalmente se utiliza una base flexible, ya que modela de manera mds precisa la absorcion de
ondas, evitando las reflexiones no fisicas de la base del modelo, utilizando una condicién de
frontera absorbente que requiere datos de entrada de esfuerzos que se derivan de la historia de
aceleraciones de propagacion ascendente del analisis realizado en SHAKE.

Tomando en cuenta una base flexible, se seleccionan las historias de aceleracion en outcrop, a las
cuales se les aplica una correccion de linea base para eliminar errores de integracion derivados
de los ajustes. Luego, la aceleracion se integra para obtener la velocidad y esta historia de
velocidad se convierte a una historia de esfuerzos cortantes mediante la relacion de onda elastica,
incluyendo el factor 2 que exige FLAC3D porque la mitad del esfuerzo la absorben los
amortiguadores viscosos de frontera:

o(t) = 2pV;v(t) -2

Donde: p es la densidad y V; es velocidad de onda de corte de la base del material, y v(t) es la
velocidad del propagacién ascendente.

Como verificacion de que se haya implementado correctamente la deconvolucion, se comparan
los espectros de respuesta en superficie y whithin (al aplicarse en FLAC3D el movimiento en la
base se lleva a cabo la propagacion ascendente del movimiento por medio de los estratos
definidos en el modelo) obtenidos tanto de FLAC3D como de SHAKE.

3.3. Pruebas de Control de Calidad

En cimentaciones profundas, el control de calidad puede realizarse mediante pruebas de carga
estaticas (compresion, tensidn, carga lateral o combinadas) y pruebas de carga dindmicas. No
obstante, su ejecucion no siempre es viable: a menudo no se contempla el tiempo necesario en la
programacion del proyecto y, ademas, el costo limita su aplicacion a casos donde el proyecto lo
justifica.

144



Para pilas perforadas coladas en sitio se emplean con frecuencia pruebas de integridad no
destructivas para verificar la continuidad y la calidad del concreto logrado en obra. La idea es
inducir una excitacion controlada en la cabeza de la pila y registrar la respuesta en el tiempo o en
la frecuencia para identificar defectos: discontinuidades, cambios marcados de material o
variaciones de seccion.

La lista de técnicas mas habituales incluye el pulso simple, el pulso combinado, el analisis de
impedancia, Down-hole, Cross-hole y gamma-gamma, pero ninguna de las técnicas mencionadas
cubre el todo por el todo, cada una tiene sus ventajas y sus inconvenientes, pues algunas ven tan
solo una porcion de la seccion del elemento ( como una linea entre tubos de acceso) mientras que
otras analizan el nticleo del eje pero no el recubrimiento exterior de la jaula.

En la prueba de integridad de baja deformacion, mejor conocida como prueba PIT por sus siglas
en inglés. Mediante un impacto ligero con un martillo en la cabeza del pilote, se genera una onda
de compresion que se propaga a través del pilote. Midiendo el tiempo de viaje entre el golpe en
la cabeza y las reflexiones, en caso de que se encuentren discontinuidades o cambios en la seccion
se reflejan ondas de tension a la cabeza del pilote, registrandolas por un acelerémetro. La
interpretacion puede complicarse por varillas sobresalientes, irregularidades del cabezal o un
acoplamiento deficiente del sensor.

El Cross-hole (CSL) requiere tubos de acceso (acero o plastico) instalados antes del colado y llenos
de agua una vez que el concreto se haya colado; siendo usual el uso de acero por su mejor
adherencia al concreto. Se introduce un emisor ultrasénico en un tubo y un receptor en otro,
avanzando en paralelo y sincronizados. Con frecuencias tipicas de 40-70 kHz, a partir de tiempos
de llegada y amplitudes se estiman velocidades de onda y la calidad del concreto. Sin embargo
solo cubre el volumen que hay entre los tubos, para ensayar la pila completa es necesario utilizar
distintas combinaciones de tubo. También. No es posible inspeccionar el recubrimiento externo
cuando los tubos van dentro de la jaula.

El gamma-gamma emplea tubos de acceso para bajar una fuente radiactiva (por ejemplo, Cs-137)
y detectar la retrodispersion con un medidor de fotones, lo cual est4 relacionado con la densidad
del material cercano. Facilita la evaluacién en un rango de 360° alrededor del tubo y permite una
revision parcial del recubrimiento (aproximadamente 76 mm desde el eje del tubo). En cuanto a
la cobertura, normalmente se desplaza

Cualquiera de estos métodos puede apoyar la verificacion de integridad de las pilas. En nuestro
caso no se hizo uso de ningtin método para conocer la integridad de la pilas, sin embargo, debido
a su importancia se profundiza un poco en el método Cross-hole como técnica principal que se
usa para comprobar la integridad y la calidad del concreto de las pilas de cimentacion,
complementdndolo con otras pruebas cuando sea necesario de acuerdo con las condiciones de
obra y los requerimientos del proyecto.
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3.3.1. Prueba Cross Hole

Técnica no destructiva para evaluar la integridad y calidad del concreto en elementos de
cimentacion profunda (pilas/pilotes perforados, hincados, de barra inyectada o colados en sitio)
y en muros diafragma, barrenos o presas.

El concepto es sencillo: se calcula el tiempo que tarda un pulso ultrasénico en desplazarse y la
energia asociada entre tubos de acceso integradosen el componente (modo Cross-Hole)
o, como alternativa, dentro de un solo tubo.A frecuencias ultrasonicas, el
concreto principalmente transmite ondas de compresion (P); las ondas S son mas lentas y no
se consideran aqui. En concreto en buen estado, la velocidad P normalmente se encuentra entre 3
600y 4 000 m/s;la presencia de vacios, segregaciones o contaminacion tiende a reducir
esta velocidad y a debilitar la sefial. Por esta razon, al medir el tiempo de llegada y la amplitud
entre un emisor y un receptor situadosen dos tubos (rellenadoscon agua después del
vertido para garantizar el acoplamiento), se pueden identificar irregularidades. Generalmente,
ambas sondas se mantienen a la misma alturay avanzan paralelamente desde la parte
superior hasta la parte inferior. También es factible utilizar varios receptores o trabajar en

un Unico acceso (ambas sondas en un mismo tubo).

De instrumentacion se necesitan sondas estancas, que puedan funcionar hasta al menos 1. 5 veces
la profundidad maxima estimada y que sean capaces de emitir y captar el pulso a
aproximadamente 125 mm del fondo del tubo. El sistema emisor-receptor tipicamente opera en
el rango de 30 a 100 kHz y debe contar con caracteristicas semejantes para garantizar que la

respuesta sea similar.

Cuando el didmetro de la sonda es menor que la mitad del ancho interno del tubo, se tendrian
que usar dispositivos de centrado para garantizar que ambos estén alineados. Los cables tienen
que resistir la presion del aula y el roce y, al acceder al tubo, es conveniente usar una polea y/o
un material que amortigiie el roce al subir/bajar.

Para seguir el recorrido se suelen usar codificadores de profundidad, siendo lo mas adecuado
usar uno por cada sonda; el sistema de captura necesita grabar las sefiales en una resolucion y
frecuencia de muestreo adecuadas, en configuraciones analdgicas, al menos 12 bits y 250 kHz.

En lo que respecta a los tubos de acceso, lo mejor es que se coloquen durante el vertido. Se
recomienda el uso de acero debido a su mejor unién con el concreto; en casos de un solo tubo, el
acceso suele ser de PVC. Si no se instalaron en la obra, se pueden realizar perforaciones mas tarde
para anadirlos, asegurando que las sondas puedan pasar sin obstdculos a lo largo de toda su
longitud.

El procedimiento requiere que se encuentren las sondas paralelas y a la misma altura para emitir
los pulsos y registrar los tiempos de llegada y energia, como se muestra en la Figura 3-8. Los datos
se procesan para identificar con claridad la primera llegada y su amplitud; después se grafican
vs. profundidad para generar el perfil ultrasénico del elemento. En concreto adecuado se observa
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un tiempo de llegada bajo y con alta amplitud; incrementos en el tiempo de llegada, pérdidas de
energia o trayectorias andmalas sugieren baja calidad, segregacion, inclusiones o reducciones de
seccion entre tubos. El método no identifica por si solo el tipo exacto de defecto; por lo que, si se
detectan zonas irregulares, deben corroborarse con ensayos complementarios y, de confirmarse,
establecer medidas de rehabilitacion.
Aparato de medicién
de profundidad
Aparato de

grabacion

e

Pila de concreto Tubos de acceso

llenos de agua

Sonda Sonda,
transmisora, receptora

N

Figura 3-8. Arreglo de la prueba Cross-Hole.

La evaluacién de la prueba se centra en el espacio que queda entre los tubos de acceso. Para
incrementar el drea de ensayo se perfilan todas las combinaciones posibles en pares de tubos; sin
embargo, en el momento en que los accesos estan en la jaula de refuerzo la revision del
recubrimiento exterior queda limitada. En componentes de gran tamarfio, la posicion y la cantidad

de accesos son determinantes para conseguir la muestra representativa del concreto.

La calidad de los resultados dependera, pues, de que los accesos sean continuos, hasta la boca del
pozo colmados de agua, sin burbujas, sin pérdidas; de que haya un cabezal regular; de que las
sondas queden alineadas correctamente y que la distancia entre ellas se controla y se documenta.
Estas circunstancias constituyen condiciones para disminuir la dispersién de las mediciones,
como para mejorar la fiabilidad de la interpretacion.

3.3.1.1. Procedimiento
Con anterioridad se presentaron de forma breve los componentes y la ejecucion de la prueba; a
continuacion, se describe el procedimiento con mayor detalle conforme a la ASTM D6760-08.

3.3.1.1.1. Instalacién de los tubos de acceso

Los tubos de acceso deben instalarse preferentemente durante la construccion de la pila o pilote,
procurando un recubrimiento minimo equivalente al didmetro del propio tubo. El numero de
accesos depende de las dimensiones del elemento para asegurar una cobertura consistente de la
seccion transversal; se fijan a la jaula de refuerzo a intervalos regulares a lo largo de toda la
longitud. En la practica, se coloca aproximadamente un tubo por cada 0.25-0.30 m de didmetro
del elemento, espaciados de manera uniforme alrededor de la circunferencia, con un minimo de
tres tubos para poder realizar la prueba Cross-Hole. Para configuraciones de un solo acceso en
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elementos de pequefio didmetro, son aceptables tubos de PVC u otros materiales de baja
velocidad de onda.

Los tubos de acceso deben quedar rectos y a la vez paralelos y sin restricciones internas; asi como
tener sus extremos integros, a fin de permitir su correcta conexién al sistema de pruebas. En la
practica, es frecuente, e incluso conveniente, el uso de tapones en el momento de la instalacion
para evitar la entrada de contaminantes. El exterior debe ser mantenido limpio y, en caso de tubos
de plastico, deberdn ser rugosos por abrasion para mejorar la adhesion con el hormigdén
circundante. En caso de que se requiera el alargue de los tubos a la longitud del elemento
estructural, iinicamente deben utilizarse acoplamientos del propio tubo y no piezas ajenas que
pudieran generar discontinuidades o pérdidas.

Despusés, se apunta cada acceso, la distancia entre los tubos en los extremos y el centro, asi como
las caracteristicas de las uniones y posiciéon nominal. En el caso que los accesos son colocados a
partir de taladrar y después del vuelco, se emplean perforaciones de hormigdn y/o extraccion de
nucleos. En dicho caso, el didmetro de hecho que se obtiene debe tener el tamafio suficiente para
las sondas y el material, dejandolo como un agujero recto para asegurar el paso desahogado de
los instrumentos toda la longitud.

3.3.1.1.2. Prueba en General

La prueba puede realizarse entre los 3 y 7 dias posteriores al colado del concreto; no obstante,
seguin las dimensiones del elemento conviene esperar el intervalo mayor. En el caso de tubos de
plastico, es preferible ensayar lo antes posible para evitar el desacoplamiento del tubo del
concreto.

Al inicio de la operacion se retiran las cubiertas protectoras de los tubos de acceso y se rellenan
hasta el borde con agua potable. A cada punto de acceso se le asigna una etiqueta y se elabora,
bien con brujula, bien con un esquema del disefio del sitio, el plan de referencia. En el plano final
debe indicarse la posicion de los tubos y la distancia que los separa, cuya precision se garantiza
en 10 mm; hay que revisar también la longitud libre del tubo sobre el concreto, que debe ser de
al menos 100 mm. Se revisa el material y la logistica de la prueba, que incluye la posicién de la
polea o guia en la entrada de los tubos, a lo largo del recorrido de los cables, distancia vertical
entre las sondas, nivelacion y distancia hasta el fondo de cada entrada de tubo.

En ciertas condiciones puede ser util operar las sondas a distintas alturas en la subida de la sonda
(bien con intervalos fijos, bien con intervalos variables) o aumentar la distancia vertical y con ello
aumentar el area de la zona de investigacion alrededor del tubo, aunque esto ultimo puede
disminuir la resolucion y la longitud del perfil medido. Para mejorar la conexion puede anadirse
concreto al fondo del tubo.

Con el equipo preparado, se modifican tanto la amplificacién como la amplitud de la sefial. Las
sondas se sumergen en el fondo y se comienza a registrar los pulsos ultrasénicos durante un
ascenso gradual. Si algin pulso nose registra, se repite la medicion hasta obtener la
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sefial adecuada para la profundidad. La forma en que se adquiere la informacion varia segun
el sistema (puede ser de arriba abajo, de abajo arriba o ambos). En el disefio de un solo tubo,
el emisor y el receptor se colocan con una distancia vertical estindar de 600 mm (que puede
ajustarse para aumentar el alcance).

Una vez capturados los datos, se procede a visualizar el perfil ultrasonido y se chequea la calidad
de la imagen, la resolucidn y el contraste. Se corrige el desajuste entre el fondo del tubo y la punta
de las sondas comparando la longitud medida del perfil con la del tubo de acceso; este desajuste
no deberd ser mayor al 1 % de la longitud o a 0.25 m (Quien sea mas grande). Y se repite dicho
procedimiento para cada par de tubos.

Se constata que los ficheros o etiquetas asociados sean los del elemento ensayado y se hace copia
de la informacion. Si en el perfil se sugiere que hay una anomalia, esta se investiga con una técnica
complementaria. En tal caso, las sondas deben de ser posicionadas 1 m debajo de la zona
sospechosa y 1 m en la parte superior de la zona sospechosa para asegurar los limites.

El andlisis de cada componente tiene que contemplar, al menos, la energia relativa, el tiempo de
llegada (TOF) o la velocidad aparente (la relacion entre la distancia entre tubos y el tiempo de
llegada). Es preferible que el grafico en cascada muestre la primera llegada en la exposicion.
Cualquier procesamiento posterior debe ser reducido para no enmascarar senales que puedan

llevar a una conclusién incorrecta.

Finalmente, el informe debe incluir la informacion sobre la entidad que realizé la prueba, asi
como el proyecto y el cliente, la fecha, el equipo y las sondas empleadas, ademas del personal
encargado de la validacion. Para cada componente, se registran la ubicacién y la identificacion, la
geometria final (tanto el didmetro nominal como el real, y la longitud), la fecha y el método de la
prueba junto con sus observaciones, la disposicion y la identificacion de los tubos de acceso, su
separacion y los registros relacionados, cualquier limitacion que haya impedido alcanzar la
profundidad total, las elevaciones de corte, el terreno y la corona de cada tubo, y la longitud del
tubo que estaba expuesta sobre el concreto en el instante de la prueba. Los perfiles ultrasonicos
deberian contener comentarios acerca de la integridad del componente y el estado de los accesos.

3.3.2. Pruebas de Carga

Las pruebas de carga son ensayos a escala real que permiten observar directamente como
responde la cimentacion ante distintos niveles de esfuerzo, aportando criterios de disefio fiables
tanto en condiciones estaticas como dindmicas. Ademas, ayudan a caracterizar la interaccion pila—
suelo y pueden emplearse para dimensionar la cimentacién segun el Eurocodigo 7 y la CTE DB-
SE-C, para optimizar el costo de la cimentacion.

Aunque en ocasiones no se realizan por el tiempo y el costo que implican, su importancia en el
disefio y la ejecucion es cada vez mayor. Existen diversos procedimientos segtin la duracién y
naturaleza de la accidon aplicada: en las pruebas dindmicas se emplean niveles de carga
comparables a los del ensayo estatico, pero con duraciones mas breves. Mas adelante se
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abordaran con detalle las principales modalidades, incluyendo de forma especifica la prueba
bidireccional (estatica).

La instrumentacion en los ensayos preliminares proporciona informacion sobre la forma de carga
y sobre los resultados. En concreto se utilizan extensdmetros que sirven para las medidas de las
deformaciones a lo largo del fuste, celdas de carga situadas en la cabeza de la pila, en secciones
intermedias o punta para atenuar la separacion de la contribucion de fuste y punta, asi como
sensores de fibra optica (DFOS) que nos permiten obtener perfiles continuos de deformaciones y
temperatura. Disponiendo de esta informacion se pueden aislar las partes de los elementos que
trabajan, detectar posibles desacoples de forma local y ver como varia el modulo secante en
funcion de la carga, ayudando a reducir la incertidumbre entre los resultados del ensayo y su

transferencia en un diseno.

3.3.2.1. Pruebas de Carga Sostenida

La prueba de carga sostenida (o estatica) reproduce el comportamiento real de un pilota o pila
sometidos a una carga, por lo que puede ser utilizada como ensayo de disefio (preliminar) o bien
como ensayo de control durante obra. Se aplica en compresion axial, traccion o bien carga lateral,
incrementando de manera escalonada la carga y registrando a su vez el movimiento del cabezal.
En cada peldafio el tiempo se mantiene el minimo y/o un criterio de velocidad de asiento
(deformacion > el umbral o establecido), pasando al peldafo siguiente.

El sistema habitual consta de gatos hidraulicos, celdas de carga (o mandmetros calibrados)
y la medicién de desplazamientos mediante LVDT o comparadores de reloj colocados sobre
vigas de referencia que no dependen del pilote que se estd probando.Para obtener lecturas
precisas, son fundamentalesla alineacidn, las superficies de apoyo planas y cierto nivel
de redundancia en los instrumentos utilizados.

En el plan de ensayos se define el procedimiento del ciclo de carga y descarga, que incluye los
incrementos desde el 10 al 25 % de la carga operativa, asi como mantenimientos en escalones, y
el ciclo de descarga-recarga siempre que se considere necesario. La carga maxima, suele estar
comprendida entre 1.5 y 2.0 veces la carga operativa, tal y como aparece reflejado en el proyecto
y en la normativa vigente. En los mantenimientos se especifica como avanza la evolucion del
asentamiento en el tiempo para el estudio de la fluencia en carga constante. Al final del ciclo de
carga se efecttia una descarga y se evalta el rebote elastico.

Los resultados son un apoyo mas fuerte que una aproximacion solamente de caracter analitico,
pues permiten valorar la resistencia y rigidez que tiene el sistema cimentacion-suelo y mejorar las
dimensiones y factores de seguridad. Asi se puede obtener la carga ultima y la capacidad
admisible utilizando métodos corrientes (por ejemplo, Davisson, Chin—-Kondner, De Beer, Butler—
Hoy) y obtener mddulos secantes o tangenciales a distintas cargas. También en el caso de suelos
diversos o proyectos a gran escala es recomendable complementar con otra metodologia (pruebas
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dindmicas, CSL/Cross-Hole u otras pruebas de integridad) para aumentar su representatividad
espacial.

El documento del ensayo debe contener la identificacion del componente, la situacidn, la
geometria final (didmetro y longitud), la configuracion del sistema de reaccion, calibraciones, el
protocolo de carga, asi como los registros de tiempo-asiento y carga—desplazamiento, los
métodos de interpretacion utilizados, los valores caracteristicos (capacidad, rigidez, fluencia) y
las conclusiones de, si se lograron o no los objetivos de disefio. Si se considera conveniente, se
emitiran las sugerencias pertinentes para la correccion del disefio o para la realizacion en la obra.

3.3.2.1.1. Ensayo de Carga a Compresion

El ensayo de carga a compresion es el procedimiento mas utilizado para caracterizar el
desempefio de una pila. Puede ejecutarse como prueba preliminar para definir el disefio o como
control durante la obra. Consiste en aplicar carga en la cabeza del elemento, ya sea en incrementos
siguiendo una secuencia predeterminada o de manera constante, mientras se registran
simultdneamente la carga, el tiempo y el desplazamiento. Con estos registros se construye la
curva carga—desplazamiento, a partir de la cual se estima la carga limite mediante métodos de
interpretacion reconocidos. Aunque lo habitual es medir el desplazamiento en la cabeza, es
posible instrumentar el fuste para captar la respuesta a distintas profundidades.

La evaluacion de los movimientos en la parte superior del pilote se lleva a cabo utilizando relojes
comparadores o transductores que estan ligados a una viga que no estd conectada al pilote. Se
colocan al menos dos puntos de medicion que estdn situados en lados opuestos y a iguales
distancias del eje. Ademas, los soportes de la viga se instalan a una distancia adecuada (por
ejemplo, superior a 2. 5 m) para evitar cualquier interferencia. La carga se aplica mediante gatos
hidraulicos que funcionan contra un marco que esta fijado al terreno o a una plataforma con
contrapesos; para reducir las excentricidades, se interpone una rotula esférica entre el gato y la
parte superior del pilote. Durante las investigaciones, el equipamiento interno como celdas de
carga, extensdmetros o cables de fibra dptica permite diferenciar las contribuciones de la parte
superior y la base, asi como obtener las curvas t-z y q—z.

La carga se va aplicando de forma escalonada, y en cada nivel se detiene la carga para poder
observar la estabilizacion de la velocidad de asentamiento o bien el tiempo minimo requerido
segun el procedimiento. Con carga maxima se espera un tiempo mayor a la estabilizacion para
que el sistema alcance la fluencia.

Se ha reducido escalonadamente la carga, e inmediatamente después se ha documentado el rebote
elastico. Es crucial adherirse a un procedimiento estandarizado, como los que se describen en la
norma europea EN ISO 22477-1:2017 o en la norma americana ASTM D1143M-07, aunque
también pueden establecerse protocolos especificos cuando se desea simular condiciones
especiales de la estructura. Para determinar la carga de falla, tanto la AASHTO (2002) como la
FHWA sugieren el método de Davisson, que es muy reconocido por su simplicidad y enfoque
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conservador; la carga de falla se define como el punto de interseccion entre la curva carga—
asentamiento del experimento y una linea eldstica desplazada que incluye un offset asociado con
la rigidez axial y el didmetro del pilote. Este es un procedimiento visual que se basa en la relacion
entre el asentamiento y la carga, sin utilizar combinaciones de términos con unidades dispares.

Para aplicar el método de Davisson, primero se obtiene la curva de asentamiento-carga a partir
de los datos de la prueba. Luego, se identifican las regiones elasticas y plasticas, y se extrapola la
region eldstica hasta el eje de carga cero para calcular el desplazamiento. Determinando la
capacidad ultima del pilote con su respectiva férmula,

Qu=0s +01D + C (3-3)

Donde Q,, esla capacidad de carga tiltima, Q; es el asentamiento en @, D es el didmetro del pilote
y C es el desplazamiento constante.

Siendo posible la estimacion del asentamiento de cualquier carga por medio de la interpolacién
o extrapolacion del rango de la prueba de carga.

Otros enfoques como el de Chin-Kondner, De Beer, el de Butler-Hoy y el de Fleming son ttiles
cuando resulta dificil conocer cuando ocurre la falla o cuando la region elastica no es del todo
lineal, pero sobre todo en pilas muy largas o de gran didmetro. Las formas de estas metodologias
permiten extrapolar la capacidad ultima a partir de la forma de la curva de carga frente

asentamiento, contrastando con el criterio de Davisson.

El éxito del ensayo depende de su correcta realizacion: ajustes ejecutados, alineamientos y
nivelaciones en los soportes de buena consideracion, que existan instrumentos redundantes, etc.
Y un control de tiempos, de carga y de los asentamientos muy estricto y que los valores que se
vayan generando en las medidas sean coherentes en las recargas. En suelos muy variados o en
extensiones muy amplias, se podria complementar con ensayos dindmicos y analisis de
integridad que aumenten la representatividad del ensayo y que disminuyan la incertidumbre en
los disefios.

De igual manera, su realizacion se debe documenta en un reporte con la identificacion y ubicacion
del elemento, su geometria final, la configuracion del sistema de reaccién y del montaje de
medicion, el protocolo de carga con sus tiempos y asentamientos, las curvas obtenidas y los
criterios de interpretacion aplicados. Finalmente, debe presentar conclusiones sobre el
cumplimiento de los objetivos de disefo y, cuando corresponda, recomendaciones de ajuste para
el proyecto o para la ejecucién en obra.

3.3.2.1.2. Ensayo de Carga a Traccion

Las pruebas de traccion axial se llevan a cabo para evaluar la resistencia de los pilotes ante fuerzas
de levantamiento, lo cual es fundamental en estructuras expuestas a momentos de vuelco
significativos y, cada vez mas, en iniciativas con elevadas demandas sismicas. Su funcionamiento
se asemeja al de la compresion, aunque en este caso la carga se aplica en direccion opuesta. La
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meta es obtener la curva que relaciona la carga con el desplazamiento en la parte superior de la
pila y determinar la rigidez junto con la capacidad maxima de traccion del conjunto pila-suelo.

El desplazamiento en la parte superior de la pila se suele medir utilizando relojes comparadores
o transductores que se refieren a una viga que no esta conectada al pilote que se esta probando.

En lo que respecta a los ensayos de traccion, se deberian utilizar sistemas con un nivel de
resolucion y recorrido util en los sistemas mas elevado comparado con el que se utiliza en
compresion, con el objetivo de evitar que las lecturas se saturen en los mayores niveles de carga
e ir por tanto observando también los fendmenos de fluencia. Antes de iniciar el ensayo, se ajusta
la calibracion para comprobar que la lectura "cero" inicial se puede aguantar y este fendmeno no
varia. Seguidamente, se debe aplicar una carga minima de asentamiento, asegurarse de que la
alineacioén ha sido verificada para evitar excentricidades que puedan determinar deformaciones.
Normalmente, se incluye un gato hidraulico que es el que genera los esfuerzos en la viga de
reaccion que esta enlazada a las pilotes de reaccion o anclajes o en su defecto, para cargas mas
bajas, se pueden plantear soluciones de tal modo que el esfuerzo de reaccién tenga como lugar
de destino, directamente, el terreno. En el resto de los casos, la viga y los elementos de reaccion
se deben situar lo suficientemente alejados de la base del pilote en ensayo para permitir que la
interaccion del suelo se reduzca.

La carga se lleva a cabo tal y como se detalla en la ASTM D3689 con aplicacion incremental o a
tasa constante de acuerdo con lo previsto en el plan del proyecto. En cada escalon se mantiene la
carga el tiempo necesario para que la velocidad de desplazamiento se asiente en un tinico valor;
una vez alcanzada la carga maxima prevista, se mantiene un tiempo prolongado para que la
fluencia se pueda detectar y, a continuacion, se produce una descarga escalonada para obtener el
rebote elastico. En la fase del disefio es deseable alcanzar la carga hasta la condicion de falla de
levantamiento siempre que las condiciones de seguridad lo permitan; como no hay un criterio
unanime para definir la carga ultima a traccidn, la interpretacion debe tener en cuentas la
elongacion elastica del pilote y un desplazamiento de compensacion. La FHWA ha considerado
un umbral de 4 mm, donde la carga de falla corresponde a la interseccién entre la curva
experimental y la linea elastica desplazada aquél valor. Usualmente se suele ir de la mitad a dos
tercios de la carga de falla explorada en vez de eso, siendo la carga de disefio aceptada.

En el proceso se debera observar la linealidad inicial, la presencia de curvas de gran amplitud en
la fase ascendente, la posible influencia del tiempo (creep), la separacidn entre el desplazamiento
total y la recuperacion eldstica después de la libracidon. En pilotes de escasa seccion o en suelos
heterogéneos la respuesta podria ser trastocada por las contribuciones locales de adherencia o
por deslizamientos asimétricos a lo largo del fuste; la inclusion de dispositivos de medicion
internos es de ayuda para desmenuzar aportes por secciéon. Como mecanismo de control de
calidad, se recomienda registrar meticulosamente el proceso de colocacion y la secuencia
temporal propios de la fase de carga, ademas de las mediciones de carga y desplazamiento y las
medidas de seguridad. De esta manera se pueden generar curvas significativas para comparar
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criterios de interpretacion e incluso para determinar la carga de disefio con un factor de confianza
que cumpla los objetivos del proyecto.

3.3.2.1.3. Ensayo de Carga Lateral

Los ensayos de carga lateral se emplean cuando las pilas seran sometidas a esfuerzos
transversales relevantes, como en obras portuarias o en proyectos con requerimientos sismicos
estrictos. Su objetivo es caracterizar la relacion entre la carga lateral y el desplazamiento en la
cabeza de la pila, asi como la rigidez y la degradacidn bajo incrementos sucesivos. Durante la
prueba, los movimientos en la cabeza de la pila se miden con relojes comparadores o
deflectometros de cuerda vibrante referidos a una viga de referencia independiente; ademas, es
muy recomendable instrumentar el elemento en profundidad con inclinémetros embebidos para
obtener el perfil de deformacion lateral a lo largo del fuste.

La fuerza generalmente se aplica utilizando un cilindro hidraulico de empuje, con su reaccion
ante otro pilote o un marco correctamente reforzado, de acuerdo con lo que establece la norma
ASTM-D3966. Este protocolo especifica aumentos, mantenimientos y tiempos, y sefiala que la
carga de prueba debe llegar normalmente al 200% de la carga de disefo en direccion lateral,
siempre que se mantengan la seguridad y las condiciones del lugar. Es crucial supervisar la
alineacion para prevenir desalineaciones, contar con rétulas o deslizadores que aseguren que la
fuerza se aplique de manera estrictamente horizontal, y situar los elementos de reaccion a una

distancia suficiente para reducir la interferencia con el pilote que se esta evaluando.

El andlisis e interpretacion en carga lateral son mads exigentes, porque la respuesta queda
condicionada por el grado de empotramiento en la cabeza de la pila, la rigidez del suelo y los
efectos no lineales entre el suelo y la pila. A partir de los registros se construyen curvas carga—
desplazamiento con las que se estima la rigidez inicial, su degradacion con la demanda y los
desplazamientos de servicio.

Cuando se cuenta con inclinometria, se puede derivar el perfil de movimientos en profundidad
para calcular curvaturas y, utilizando los pardmetros del material, deducir momentos y fuerzas
cortantes. Esta informacion es ttil para realizar un analisis retrospectivo de los parametros suelo-
estructura y, si es necesario, modificar los modelos tipo p—y para que reflejen de manera mas
precisa el comportamiento observado.

Para que los resultados sean fiables, es esencial registrar con precision el montaje (distancias de
reaccion, geometria y altura de la cabeza del pilote, condiciones de anclaje o rotacion libre), asi
como las calibraciones de los instrumentos y el historial de cargas y tiempos. El informe debe
contener las curvas de carga versus desplazamiento y, en caso de haber instrumentacion a
diferentes profundidades, los perfiles de desplazamiento junto con su andlisis. Debido a la
sensibilidad del ensayo ante la configuracion del borde y las variaciones en el suelo, es
recomendable contrastar los resultados con modelos analiticos o numéricos y, si es necesario,
repetir algunas partes del proceso para comprobar la consistencia.

154



3.3.2.2. Prueba de Carga Ciclica

Las pruebas de carga ciclica, conocidas en la practica como ensayos dindmicos de alta
deformacion, miden en la cabeza del pilote la deformacion y la aceleracion producidas por una
serie de impactos controlados, ya sea con un martillo de hinca o con un dispositivo especifico. A
partir de estos registros y de la ecuacion de la onda es posible estimar la resistencia del suelo en
condiciones equivalentes a carga estatica y describir la relacion carga—asentamiento del sistema
pilote—suelo. Principalmente creada para pilotes hincados, hoy se emplean también en pilotes
ejecutados “in situ” para anticipar la resistencia estatica y el comportamiento global.

El principio de medida es directo: el impacto genera una onda de compresion que recorre el fuste;
en la cabeza se instrumenta con transductores de deformacion y acelerdmetros. La fuerza se
obtiene a partir de la deformacion mediante F=E-A-¢ y la velocidad obtenida de integrar la
aceleracion en el tiempo v=fa dt.

El avance en electrénica y procesamiento digital ha permitido captar estas sefales con alta
precision, de modo que, mediante el método desarrollado en el Case Institute of Technology
(Cleveland, Ohio), pueden estimarse la capacidad portante, los esfuerzos y la energia de impacto
sin recurrir a coeficientes globales de seguridad propios de formulas de hinca o interpretaciones
estaticas simplificadas.

La interpretacion de los registros se puede realizar de dos maneras. El método Case proporciona
en obra una estimacion en tiempo real de la capacidad, separando la resistencia en componentes
estaticos y dindmicos con apoyo en la velocidad de propagacion de la onda y pardmetros del
pilote. Los métodos de modelizacion, como CAPWAP (y variantes), ajustan iterativamente un
modelo del pilote y del terreno hasta reproducir las sefiales medidas, lo que permite descomponer
la resistencia a lo largo del fuste y en la punta y afinar la evaluacion. En pilotes colados en sitio el
ajuste puede ser mas exigente por la variacion de impedancia a lo largo del elemento, por lo que
conviene cuidar la calidad del acople en cabeza, la energia aplicada y el nimero de golpes.

Estas técnicas estdn normalizadas y son de uso extendido en control de obra para pilotes
hincados, con adopcidn creciente en pilotes “in situ”. Entre las referencias habituales figuran EN
ISO 22477-4:2017 (ensayos dindmicos de pilotes) y la ASTM D4945 (high strain dynamic testing
of piles). Su principal ventaja es la rapidez y el costo contenido, lo que permite ensayar un mayor
numero de elementos y complementar —o en ciertos casos reducir— el programa de ensayos
estaticos. Como limitacion, si el impacto no moviliza completamente la resistencia (p. ej., en
arcillas con “setup” a largo plazo), la capacidad puede subestimarse; por ello se recomiendan
tiempos de espera adecuados y, cuando proceda, contrastar con ensayos estaticos o de integridad.

En todos los casos, la calidad del resultado depende de una ejecucidon cuidada: calibraciones
vigentes, correcta fijacién de sensores, alineacion del golpe, energia suficiente y documentacion
completa de los historiales fuerza-tiempo y velocidad-tiempo. Con estas precauciones, la
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interpretacion —ya sea con Case en campo o con CAPWAP en gabinete— proporciona
estimaciones fiables de capacidad y tensiones ttiles para el disefio y el control de la cimentacion.

Método Case

Los métodos directos calculan la capacidad portante como la componente estatica (Rsat) de la
resistencia total del suelo (Rewt), restdndole a ésta tiltima la componente dindmica (Rayn) que se
lleva a cabo en la hinca del pilote debido a los efectos de amortiguamiento e inercia:

3-4
Rgtat =Rtor — Rdyn (3-4)

Se registra la fuerza y velocidad, cerca de la cabeza del pilote, como funcion del tiempo Fi(t) y
vi(t). Por medio, de la deformacion e«(t) que registran los extensdmetros.

Ft(t) = E-A-et(t) (3-5)

Donde,

E, es el moédulo de elasticidad dinamico del material del pilote.
A, es el area de la seccidn transversal del pilote.

Del registro realizado por los acelerometros se integran una vez en el tiempo para conseguir la
velocidad. Mientras no haya resistencias externas que impidan el movimiento del pilote o
cambios de seccion que causen reflexiones, estas dos variables son proporcionales. En su defecto,
se utiliza el factor de proporcionalidad de impedancia mecanica del pilote,

,_E4 (3-6)

c
Siendo,

¢, la velocidad de la onda en el material del pilote.

A mayor diferencia de las curvas Fi(t) y vi(t), el suelo cuenta con mayor resistencia en el fuste del
elemento. Por otro lado, la velocidad de onda estd en funcion de las propiedades del material del
pilote,

. _E (3-7)

Donde,
p, es la densidad del material.

El método dicta que a partir de Fy(t) y vi(t), la capacidad portante del pilote cuando se lleva a cabo
el ensayo se determina por medio de la siguiente ecuacién,

1 -
RMX = E{(l _]c)[Ft(tx) + th(tx)] + (1 +]c)[Ft(t2) + th(tz)]} (3 8)

Siendo,

ty, el valor donde RMX es maximo que es en el primer pico de velocidad y t, = t, + 2 %
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Z, es la impedancia del pilote.

J, factor adimensional de amortiguamiento Case que suele estar en un rango de 0.4 y 1, siendo
mas alto si hay mayor cantidad de finos en el suelo como se muestra en la siguiente tabla.

Tabla 3-2. Rangos de variacion segtn el tipo de terreno.

Je
Suelo -]
Arena 0.05-0.20
Limo arenoso 0.15-0.30
Limo 0.20-0.45
Arcilla arenosa 0.40-0.70
Arcilla 0.60-1.10

Cuando este valor es cero, se modifica la formula de la siguiente manera,

1 -
Reotar = RX0 = S {[Fe(6) + Zue (6] + [Fo(6) + Zu (6]} ¢

Método de modelacion matemdtica

Estos métodos también hacen uso de las curvas de fuerza y velocidad registradas en la cabeza del
pilote. Bajo la teoria de la onda unidimensional se hace la estimacion de la resistencia del suelo y
el calculo de la respuesta del pilote bajo un impacto del martillo de hinca.

El modelo de resistencia estatica del suelo usualmente se compone de un muelle elastoplastico,
mientras que se usa un amortiguador viscoso lineal en la parte dindmica de la resistencia. En
cuanto a la resistencia de fuste, se modela por medio de puntos discretos a lo largo del pilote,
estableciendo una resistencia variable a distintas profundidades.

Las fuerzas de reaccion del suelo se componen de fuerzas pasivas con un buen rango de precision
al considerarlas como funcion exclusiva del movimiento del pilote. De igual manera, la reaccion
del suelo estd formada por un componente estatico (elasto-plastica) y otra dinamico
(amortiguamiento lineal). Representando el suelo en cada punto con tres incognitas (elasticidad,
plasticidad y viscosidad).

A través del andlisis dindmico mas usado en el campo, el método CAPWAP (Figura 3-9) utiliza el
procedimiento propuesto por Smith. Divide el pilote en un nimero discreto de masas puntuales,
muelles y amortiguadores donde se tienen tres veces mas incognitas que elementos de pilote.
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Figura 3-9. Esquema del método CAPWAP para modelar el suelo-pilote.

Al dar por hecho que las variables de cada elemento de suelo contienen el movimiento del pilote
registrado de aceleracion en su cabeza derivando de este los movimientos del pilote, la resistencia
del suelo y la fuerza resultante en la cabeza del pilote. Esta ultima se confronta con la fuerza que
se mide en la cabeza con transductores de deformacion. Usualmente, los dos registros no
coinciden por lo que se itera hasta que se aproximen lo suficiente el uno del otro, para esto los
parametros del suelo varian en cada punto hasta obtener los valores correctos.

Finalmente se obtiene, la magnitud junto con la localizacion del largo del pilote junto con las
resistencias tanto estaticas como dindmicas. La primera de las resistencias auxilia a determinar la

curva de comportamiento del pilote ante una carga estatica.

Cuando se trata de un pilote “in situ” se dificulta el método, no obstante, los fabricantes de equipo
de ensayo han creado analizadores especificas que cuentan con 16 canales de toma de datos que
contienen multiples configuraciones para medir la fuerza combinando los extensémetros y
acelerometros que se acoplan al pilote, mejorando la calidad de los datos.

Ya que un pilote “in situ” no es uniforme, un andlisis CAPWAP es necesario para definir la
capacidad portante pero se debe considerar los cambios de impedancia a lo largo del fuste lo que
hace que se dificulte el andlisis. También, una maza especifica para correr la prueba es necesaria
en obra.

El uso de ensayos dindmicas durante la hinca del pilote con instrumentacién da informacién del
proceso comprobando el funcionamiento del sistema, evaluando su integridad estructura y
obteniendo la capacidad de este. Siendo posible realizar mas de 15 ensayos en el intervalo de un
dia en pilotes hincados y siendo variable seguin el martillo en uso en pilote “in situ”, a pesar de
esto suelen ser un método de ensayo econdmico y rapido.

Se aplica entre el 1 y 2 % de la carga que se aplica en el ensayo de carga estatica, reduciendo el
numero de ensayos de carga estatica a realizar o complementandolos cuando se trata de proyectos
grandes, en caso de lidiar con proyectos cuyo alcance varia entre pequefios y mediana escala
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solamente se realizan ensayos de carga dindmicos al ser viables pero sin ensayos estaticos por su
costo.

No obstante, es necesario un sistema de hinca que movilice toda la resistencia actuante (la
resistencia por fuste y por punta). Lo cual puede resultar complicado en determinados casos al
tener que movilizar la resistencia en punta porque ocasiona una subestimacion de la capacidad
portante final. Gracias a los efectos de consolidacion o relajacion, la capacidad portante puede ser
mayor o menor con respecto al tiempo, por lo que se debe de tomar un tiempo de espera para
mejorar su estimacion a largo plazo. A veces, es necesario hacer una movilizacion adicional del
equipo de hinca o en los tiempos de espera en obra.

Si se trata de pilotes con gran diametro o en H, su comportamiento varia bajo condiciones de
carga estatica o dinamica, sobre todo si el tapdn no se forma en la hinca ya que se desarrolla una
capacidad en punta parcial en el ensayo dindmico, mientras que bajo carga estatica se obtienen
mayores capacidades portantes al desarrollar tapon por ser mucho mas lenta.

3.3.2.3. Prueba de Carga Bidireccional (Célula Osterberg)

La prueba de carga bidireccional con célula Osterberg (O-Cell) es una técnica que permite evaluar
pilotes o pilas en condiciones reales sin necesidad de un sistema de reaccion en la superficie.
Durante el proceso de vertido, la célula se coloca ya sea en la base o a una profundidad
determinada del fuste. Cuando se aplica presion, sus placas se separan, generando fuerzas en
direcciones opuestas: hacia arriba se activa la friccion del fuste en la parte superior y hacia abajo
se genera la resistencia de punta, o la del tramo inferior si la célula no estd ubicada en la parte
inferior. De esta forma, el terreno mismo actia como el sistema de reaccion, cargando el elemento
desde su interior y permitiendo medir por separado las aportaciones del fuste y de la punta.

La prueba avanza aumentando la presion en la célula hasta que una de las dos resistencias, ya sea
la del fuste o la de la punta, llega a su limite de movilizacién o cuando se alcanza la capacidad
maxima de la célula. En el caso de pilotes o pilas de un didmetro considerable, la carga solicitada
puede ser alta; por eso, se instalan multiples células en paralelo al mismo nivel para incrementar
la capacidad del ensayo. Si se pretende considerar la contribucién por secciones del fuste, se
pueden colocar células en diferentes niveles, transformando la prueba en una serie de fases que
dividen la respuesta.

Se obtienen como resultado dos curvas carga—desplazamiento: una para el desplazamiento
ascendente del tramo superior (que se asocia a la friccion de fuste) y otra para el desplazamiento
descendente del tramo inferior (asociado a la punta o al fuste inferior). La carga de falla de cada
componente se determina con el criterio de interpretacién adoptado para curvas estéticas. En la
evaluacion de la friccién, usualmente se resta el peso propio de la pila que actia en sentido
opuesto a la carga ascendente. Cuando se quiere obtener una curva de carga aplicada en la cabeza
del pilote (head-down) para compararla con ensayos estaticos convencionales, no siempre se
mide directamente. En su lugar, se “reconstruye” de manera aproximada sumando dos efectos el
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asiento en la punta del pilote y el acortamiento que sufre el fuste por la misma carga, sin embargo,
no es una medicion directa en la cabeza de la pila.

Entre las ventajas del método se destacan que no es necesario colocar anclajes, contrapesos ni
marcos de reaccion a nivel del terreno, lo cual reduce el area de trabajo y elimina la influencia del
sistema de reaccion en la medicion. Ademas, es posible seccionar la respuesta del elemento y
obtener de manera clara la contribucién de fuste y punta. A pesar de esto, no es viable en pilotes
metdlicos tipo H, de madera o tubulares delgados donde no sea posible colocar la célula; la
instalacion debe preverse antes del colado y la capacidad de la célula no puede incrementarse
posterior a su instalacion; la instrumentacion y los accesos deben cuidarse para garantizar
lecturas confiables. En la Figura 3-10, se muestra una célula osterberg embebida en una pila, junto

con sus componentes.

Jaula de amadura

Célula
Osterberg
(O-cell®)

Resistencia de punta

Figura 3-10. Célula Osterberg embebida en una pila.

En el informe del ensayo, se apunta la localizacion y la profundidad en las que se encuentran las
células, su calibracién, la secuencia de carga, las graficas de carga-desplazamiento para ambas
caras, el criterio de fallo utilizado y, si es necesario, la transformacién a curva head down. Dicha
transformacion, cuando se efecttia correctamente, permite una caracterizacion directa y fuerte de
la resistencia en el tronco y en la punta que es muy util en el proceso de disefio y validacion en el

propio lugar de la obra.
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4. Caso de estudio

La Ciudad de México, edificada en gran parte sobre los antiguos lagos de Texcoco y Xochimilco-
Chalco, enfrenta un hundimiento regional significativo. Este fendmeno se debe principalmente a
la extraccion excesiva de agua subterrdnea y a la alta compresibilidad de los depdsitos de arcillas
blandas de origen lacustre, formadas por ceniza volcanica y materiales piroclasticos, con
espesores que oscilan entre 20 y 100 metros.

Hoy en dia, alrededor del 60% del suministro de agua en la Ciudad de México es provisto por los
acuiferos subterraneos. El suministro de agua en la ciudad ha provocado una sobreexplotacion
critica y un déficit de alrededor de 23 m?/s, lo que ha reducido la presién de poro en las capas
arcillosas altamente compresivas (Cabral-Cano et al., 2024). Este abatimiento de la presion de
poro ha desencadenado lo que se conoce como consolidacion progresiva en las arcillas, que se
tradujo en asentamientos acumulados superiores a los diez metros en algunas zonas (Ovando-
Shelley, Ossa & Romo, 2007).
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Coordenada X(m)

Figura 4-1. Velocidad aproximada de hundimiento regional de la Ciudad de México (Juarez et
al., 2022)

El mapa de hundimiento que se presenta en las Nomas Técnicas Complementarias para Disefio
y Construccion de Cimentaciones (NTC-Cimentaciones, 2023), hay zonas en las que la velocidad
de hundimiento alcanza los 40 cm/afo. Lo cual impacta de manera inevitable el comportamiento
de las cimentaciones profundas.
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A medida que el terreno circundante se hunde, las pilas desplantadas en estratos profundos y
rigidos tienden a presentar una “emersion aparente”, fenomeno que genera friccion negativa a lo
largo del fuste de la pila y puede provocar pérdida de contacto entre el terreno y la losa o zapata
de cimentacion. Esta condicidn compromete seriamente la capacidad del sistema para resistir
cargas sismicas, especialmente en zonas de alta sismicidad como la Ciudad de México.

Con el proposito de atenuar la duracién y la magnitud de dichos efectos, las NTC-Cimentaciones
(2023) han fijado que estas pilas de punta se ejecuten como una columna corta, con un anadido
de refuerzo transversal en la zona de desconfinamiento de las pilas de punta, de tal forma que la
mejora en el comportamiento estructural frente a las cargas laterales y los efectos derivados de la
subsidencia aumente.
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Figura 4-2. Esquema del comportamiento a largo plazo de una cimentacion con pilas de punta
sometida ante el abatimiento piezométrico y la subsidencia regional.

4.1. Caracterizacion del Sitio

4.1.1. Zonificacion geotécnica

Los sitios se clasifican segin su respuesta dindmica ante sismos de distinta intensidad, lo cual
estad estrechamente relacionado con las zonas geotécnicas, aunque no coinciden de manera exacta.
Esta clasificacion considera el periodo dominante de vibracion del terreno (Ts) en el sitio de
interés, parametro fundamental para definir las acciones sismicas de disefio. De acuerdo con la
Norma Técnica Complementaria para Disefio por Sismo (NTC-Sismo, 2023), los sitios se dividen
en tres zonas principales:

e ZonaA:Ts<05s
e ZonaB:05<Ts<1.0s

e ZonaC:Ts>1.0s
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En relacion con las zonas geotécnicas, se considera que la curva de 0.5 s marca la division entre la
Zona A (Lomas) y la Zona B (Transicion), mientras que la curva de 1.0 s separa la Zona B de la
Zona C (Lacustre). Esta tltima se subdivide en cuatro subzonas de acuerdo con el Reglamento de
Construcciones para el Distrito Federal (RCDF, 2004): Illa, I1Ib, Illc y IIId, segtin el espesor de
arcilla blanda y las condiciones locales del subsuelo.

La ubicacion del caso de estudio que se desarrollara esta representada en la Figura 4-3, quedando
situado en la Zona Illa, caracterizada por arcillas blandas de gran espesor, de alta
compresibilidad, con una respuesta sismica amplificada y prolongada por los bajos valores de
velocidades de propagacion de onda cortante (Vs <200 m/s en algunos estratos) y por los largos
periodos fundamentales que predominan en este tipo de suelo.
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Figura 4-3. Ubicacion del sitio de estudio.

4.1.2. Subsidencia Regional

En el caso de la Ciudad de México, la subsistencia se presenta como un desafio cronico,
estrictamente relacionado con la sobreexplotacion de los acuiferos subterraneos que son los que
proveen de agua a una poblacién cada vez mas creciente. Todo esto ha provocado la paulatina
colapso de los acuiferos con la consiguiente aparicion de hundimientos del terreno de forma
irregular (Cabral-Cano et al., 2024). Esto es una complicacion mds para el disefio de
cimentaciones, que no solo deben resistir cargas estaticas y dindmicas, sino que deben adaptarse
también a procesos de hundimiento paulatino del terreno.

Entre los afios 2009 y 2024, se obtuvo la variacion de la presiéon de poro en funcién de la
profundidad mediante una estacion piezométrica instalada en el sitio de estudio. En base a las
medidas adquiridas, se estimd la tendencia de disipacion de la presiéon de poro para cada
profundidad, lo cual permitio establecer las condiciones esperadas a 25 y 50 afios. Este andlisis se
basa en modelos de consolidacion y de perfiles subdrenados y tiene en cuenta la evolucion previa
del estado piezométrico (Barragan, 2024). La Figura 4 3 presenta las isécronas medidos y
estimados, las cuales ilustran la evolucion esperada de la presion de poro en el subsuelo a lo largo
del tiempo.

4.1.3. Perfil estratigrafico
El perfil geotécnico del sitio fue caracterizado mediante resultados de pruebas de penetracion
estandar, SPT, y resultados de pruebas de laboratorio realizadas a muestras inalteradas. El perfil

163



de suelo estd dominado por una capa de arcilla blanda que se extiende hasta una profundidad de
23 m. Dentro de esta capa predominante, el nivel freatico se localiza a 4.5 m por debajo de la
superficie del terreno. Debajo de la capa de arcilla, el perfil cambia gradualmente a una arena
arcillosa, lo que indica una transicion hacia estratos mas densos y con mayor permeabilidad
conforme aumenta la profundidad, en este estrato mas competente es donde se apoyan las pilas
de punta. La Figura 4-4 presenta el perfil del suelo y una representacion esquematica de la
cimentacion del puente. Asimismo, se presenta la distribucion de la presion de poro y el perfil de
velocidad de las ondas de corte en funcién de la profundidad. Esta tltima fue tomada de las
mediciones reportadas por Wood et al. (2023).

Perfil de suelo Presion de poro, ton/m2 | Velocidad de onda de corte, Vs m/s
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Figura 4-4. Perfil geotécnico del suelo, distribucion de la presion de poro para cada caso de
analisis y el perfil de velocidad de las ondas de corte.

La Tabla 4-1 resume las propiedades geotécnicas de las unidades (UG) del perfil del suelo. Las
tres primeras unidades (UG1, UG2, UG3) corresponden a arcillas blandas con distintos grados de
compresibilidad, tipicas de depdsitos lacustres. Por debajo de estas, subyace una capa de arena
arcillosa (UG4) que se extiende hasta los 70 m de profundidad y que constituye el soporte
principal para el disefio de la cimentacién.
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Tabla 4-1. Propiedades del petfil estratigrafico del sitio del proyecto.

Unidad P c vy P su ¢ E EJ EY e OCR
Geotécnica () (kN/m») (%) (kPa) _ (°) (ton/m?)

UG-1 0-7 HS 12.7 190 314 35 350 165 1400 1.6 1.51
UG-2 7-13 HS 10.7 360 34.5 40 160 60 900 3.9 1.39

UG-3 13-23 HS 11.3 270 76.5 43 170 30 560 55 1.12
UG-4 23 -70 MC 17.7 10 4.9 35 4000 - - - -

L]
Donde P es la profundidad; MC es el modelo constitutivo; y es el peso volumétrico; IP es el indice plastico; Su es la resistencia al corte no drenada;
¢’ es el angulo de friccion efectivo; Esy es el modulo secante bajo condiciones de carga triaxial; Eqeq €s €l modulo edométrico obtenido a partir de
ensayos de consolidacion unidimensional; E,, es el médulo de Young para carga y descarga en el rango elastico; ey es la relacion de vacios inicial;
y el OCR es la relacion de sobreconsolidacion.

4.1.4. Ambiente sismico

En el contexto tecténico de México, la actividad sismica esta limitada al Cinturén de Fuego del
Pacifico, donde interactian cinco placas principales: la placa de Norteamérica, la placa del
Pacifico, la placa del Caribe, la placa de Cocos y la placa de Rivera, como se muestra en Figura
4-5. Esta ultima, de menor extension, se desplaza frente a la costa de Jalisco con una velocidad
relativa de aproximadamente 2.5 cm/afno (Giner-Robles et al., 2021). Por su parte, la placa de
Cocos, con una superficie estimada de 1,900,000 km?, presenta velocidades de subduccién que
varian entre 5 cm/ano frente a Manzanillo y hasta 7 cm/afio en la region de Chiapas, lo que la
convierte en una de las placas ocednicas con mayor velocidad de convergencia en el continente

americano (Servicio Geoldgico Mexicano, 2022).

105 S

Placas tecténicas, regiones sismicas y principales volcanes {ﬁ%\,

Placa
Norteamericana

Placa
del Pacifico

) > L4

Figura 4-5. Placas tectonicas, regiones sismicas y principales volcanes de México. (INEGI,
2021)

Estas tasas de desplazamiento, combinadas con la geometria de subduccion y la acumulacion de
esfuerzos tectonicos, explican la recurrencia de eventos sismicos de gran magnitud en el sur y
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centro del pais, asi como la complejidad del peligro sismico en la cuenca del Valle de México,
donde la amplificacion de ondas sismicas debido a los suelos blandos agrava los efectos sismicos.

El peligro sismico en la Ciudad de México proviene principalmente de dos fuentes sismogénicas:
los sismos interplaca de poca profundidad (menos de 40 km), generados por la subduccién de las
placas de Cocos y Rivera, y los sismos intraplaca o de profundidad intermedia (entre 40 y 460
km), que ocurren dentro de la placa subducida como resultado de su fracturamiento interno
(Singh, Garcia & Pacheco, 2018; Zuniga & Sudrez, 2017). Ambos tipos de eventos han sido
responsables de los sismos mas destructivos registrados en la ciudad, como el sismo de
Michoacan en 1985 (Mw 8.1) y el sismo de Puebla en 2017 (Mw 7.1). Este tltimo tuvo un impacto
particularmente severo en zonas cuyo suelo presenta un periodo fundamental de vibracion entre
1.0y 1.5 segundos, ya que la concentracion de energia sismica en esa banda de periodo gener6 un
fenémeno de doble resonancia, amplificando la respuesta dinamica de estructuras de mediana a

gran altura (Mayoral et al., 2017).

Mostrado anteriormente en la Figura 4-3, el caso de estudio se ubica en la Zona Illa, caracterizada
por un periodo fundamental de suelo de aproximadamente 1 a 1.5 segundos. Debido a esta
condicion, se utilizaron los registros de la estacion sismica CUP5, localizada sobre un
afloramiento rocoso, durante el sismo del 19 de septiembre de 2017, como datos de entrada para
el andlisis dinamico. La Figura 4-6 presenta la historia de aceleracion utilizada como historia

semilla.
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Figura 4-6 Historias de aceleracion semilla.

Los acelerogramas sintéticos fueron desarrollados de manera que su espectro de respuesta,
considerando un amortiguamiento del 5%, coincidiera con el espectro objetivo definido para el
sitio de interés, obteniendo los que se muestran en la Figura 4-7. Para ello, se empled el método
de ajuste espectral propuesto por Lilhananad et al. (1988), el cual fue posteriormente modificado
por Abrahamson (2000) para mejorar la compatibilidad espectral en un rango amplio de periodos

estructurales, explicado a mayor detalle en la metodologia.
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Figura 4-7. Historias de aceleracion sintéticas.

Empleando dos espectros de peligro uniforme, definidos a partir de un analisis probabilistico de
peligro sismico (PSHA, por sus siglas en inglés) asociados a periodos de retorno de 475 y 1000
afos, obtenidos conforme a la metodologia descrita por Osorio y Mayoral (2013).

El periodo de retorno de 475 afios, correspondiente a una probabilidad de excedencia del 10% en
50 anos, representa un evento infrecuente pero probable, alineado con la vida 1til esperada de
una infraestructura estdndar y con un enfoque equilibrado entre seguridad estructural y
viabilidad econémica (FEMA, 2009). Ademas, se evaluo la demanda sismica mediante un EPU
asociado a un periodo de retorno de 1000 anos, requerido para el disefio de infraestructura critica
y esencial, conforme a las directrices establecidas por AASHTO (2023). Este espectro permite
considerar eventos de baja probabilidad pero de alto riesgo, como los que podrian comprometer
la funcionalidad post-sismo de hospitales, puentes estratégicos o instalaciones de emergencia.

Presentando en la Figura 4-8, los espectros de peligro uniforme objetivo y los espectros de peligro
uniforme ajustados por medio de las aceleraciones sintéticas, donde se puede observar la
similitud entre estos. Por lo que, reproduce adecuadamente la respuesta espectral las

aceleraciones sintéticas.
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Figura 4-8. Espectros de peligro uniforme asociados.
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4.1.5. Sistema estructural del puente

La seccion del puente en estudio corresponde a una estructura tipica utilizada para el transporte
publico masivo en pasos elevados, ubicada sobre depdsitos de suelo blando de la Ciudad de
México. La superestructura del puente esta formada por un tablero de concreto armado de 25 cm
de espesor, apoyado sobre un cajon de acero continuo de 1.6 m de altura. Esta viga-cajon descansa
sobre cabezales de concreto reforzado que estan estructuralmente integrados a las columnas
prefabricadas de concreto. Las columnas presentan secciones transversales huecas aligeradas, las
cuales se apoyan sobre zapatas macizas de concreto reforzado de 14x14 m con un grosor de 3 m.
Las zapatas estan conectadas a pilas de punta de concreto reforzado colado in situ, con una
longitud de 20 m y un didmetro de 1 m, dispuestas en una configuracion de 3x3, como se muestra
en la Figura 2. La resistencia a la compresion del concreto a los 28 dias es de f'c = 35 MPa para
columnas y zapatas, y de f'c =30 MPa para las pilas. La Figura 4-9 muestra una vista esquematica
del sistema estructural del puente. Ilustrando una vista transversal y en planta de la configuracion
de soporte tipica, destacando la seccion transversal de la columna con partes macizas y huecas
aligeradas, asi como la distribucion de las pilas. Por ultimo, la vista longitudinal muestra las
longitudes de los tramos, las profundidades de los cimientos para cada soporte y las alturas de

las columnas.
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Figura 4-9. Vista transversal y longitudinal del paso elevado urbano.

4.2. Modelo numérico

El modelo numérico tridimensional desarrollado en el software FLAC3D consiste en la
representacion integrada del suelo, la cimentacion y la estructura, mediante su discretizacion en
distintos tipos de elementos finitos, ilustrado en la Figura 4-10.
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Figura 4-10. Modelo tridimensional de diferencias finitas.

4.2.1. Modelo estructural

Los analisis estructurales se realizaron mediante modelos tridimensionales de diferencias finitas
en los cuales se capturd la geometria, las propiedades mecanicas y la interconexion de los
componentes principales del sistema estructural (Figura 4-9). Los modelos fueron desarrollados
en el software FLAC3D utilizando elementos tipo BEAM para representar las columnas y el
cabezal de apoyo del puente, mientras que para el tablero se emplearon elementos tipo SHELL.

Asumiendo un comportamiento eldstica para todos los materiales, realizando la evaluacion
estructural tomando en cuenta los limites de fuerzas internas y desplazamientos admisibles. Los
parametros tanto mecanicos como geométricos de los elementos estructurales se resumen en la
Tabla 4-2.

Tabla 4-2. Parametros mecanicos y geométricos de los elementos estructurales.

A Ix I Es v
Flemento (N ) () (mY) (MPa) H
Vigas de soporte* 24/78 3.13 1.84 7.73 2.57E+4/2.00E+5 0.2/0.3
Columnas Maciza 24 8.75 5.33 7.44 2.57E+4 0.2
Columnas Hueca 24 4.82 4.33 5.78 2.57E+4 0.2
Dados de apoyo 24 6.00 2.00 4.50 2.57E+4 0.2

*Nota: Estos elementos estructurales estan formados por una secciéon compuesta que considera el
cajon de acero y el tablero de concreto del puente. Donde y es el peso volumétrico; A es el drea de
la seccién transversal del elemento; Ix e Iy son los momentos de inercia en el sentido transversal
y longitudinal del elemento, respectivamente; f'c es la resistencia nominal a la compresion del
concreto, fy es el limite de fluencia del acero; Es es el mddulo de Young del elemento; y v es el
coeficiente de Poisson.

169



4.2.2. Modelo del suelo

El sistema cimentacion-suelo fue modelado mediante el software FLAC3D, incorporando el suelo,
las zapatas y las pilas. El suelo se representé mediante elementos sélidos, el comportamiento para
los materiales granulares como arenas, limos, gravas y roca fracturada se simuld utilizando el
modelo constitutivo de Mohr-Coulomb (MC), mientras que para las arcillas blandas se emple¢ el
modelo Hardening-Soil (HS) propuesto por Schanz et al. (1999). Los pardmetros del modelo
fueron calibrados con base en datos especificos del sitio, obtenidos a partir de ensayos de
laboratorio y pruebas de campo. Las propiedades detalladas del suelo se presentan en la Tabla
4-1.

Debido a la falta de datos experimentales respecto a la degradacion del modulo de rigidez
(G/Gmax) y la relacion de amortiguamiento (A), que describen como las propiedades del suelo
cambian ante la deformacion cortante. Se recurrié al modelo empirico desarrollado por Darendeli
y Stokoe (2001), D&S, quienes propusieron un modelo hiperbolico modificado basado en pruebas
de laboratorio para generar las curvas correspondientes a las arcillas blandas, modelo que esta en
funcion del indice de plasticidad (IP) y el esfuerzo efectivo de confinamiento, o’c. El cual se

expresa de la siguiente manera,

G 1 @-1)

Gméx B 1+ (%)a

A=Fx Amasing + Anin

(4-2)

Donde a es el coeficiente de curvatura de 0.9190 y y, representa la deformacién angular de
referencia en funcion del esfuerzo efectivo de confinamiento, el indice de plasticidad y el OCR.

¥r = (0.0352 + 0.0010 - [P - OCR3246)0:3483 4-3)
F:b*(G )C (4-4)

Gméx
(4-5)

b = ¢q11+ P12 xIn (N)

Siendo ¢, el esfuerzo vertical efectivo, N el numero de ciclos de carga, ¢;; y ¢1, son constantes.

Mientras que, para el caso de la arena arcillosa, se emplearon las curvas desarrolladas por Seed
& Idris (1970), quienes establecieron correlaciones empiricas.

G = 1000K, /0", (4-6)

Ay = 30 — 1.5log N (4-7)

Donde 0", es el esfuerzo principal efectivo; K, es el coeficiente del mdédulo de corte cortante en
funcion del tamafio del grano, la densidad relativa del suelo y la deformacion cortante; y N es el
numero de ciclos.
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De esta manera, fue posible definir las propiedades dindmicas de cada estrato del subsuelo de
acuerdo con sus caracteristicas especificas, presentandose en la Figura 4-11 las curvas de
degradacion y amortiguamiento utilizadas en el analisis.
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Figura 4-11. Curvas de degradacion de rigidez al esfuerzo cortante normalizada (G/Gmax) y
de la relacion de amortiguamiento (7).

En el caso de las fronteras se aplicd la propuesta de Lysmer y Kuhlemeyer (1969) a la base del
modelo para considerar las condiciones de frontera del modelo para realizar simulaciones
dindmicas, en el caso de las caras laterales del modelo se aplicaron condiciones de frontera de
campo libre utilizando la formulacién que facilita FLAC3D, y de este modo, la propagacion y
deformacion lateral del medio se considera como realista.

4.2.3. Simulacion de los elementos de la cimentacion

Las pilas de punta de la cimentacion fueron modeladas en FLAC® mediante elementos PILE,
utilizando pardmetros de resorte derivados de las propiedades del suelo circundante, conforme
a lo establecido por Yeganeh et al. (2015). La Tabla 4-3 presenta los pardmetros de rigidez normal

y cortante de los resortes.
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_ (4-8)
CSscon = O " Csyelo " P

CSsfricc = A" Psyelo (4-9)
4
CSsstiff = 10Max% p (4-10)
CSncoh = YCsuelo Dpila (4-11)
CSnten = tarfg:;ﬁ *Dpite 4-12)
4
CSnstiff = 10Max% *Dpita (4-13)

Donde cgyeio V Psueio €5 12 cohesion y la friccion interna del suelo adyacente a la pila, p es el perimetro
expuesto de la pila, K y G son el médulo de compresibilidad y el modulo de volumen del suelo adyacente,
A Znin ©s el ancho mas pequefio de las zonas adyacentes en la direccion normal, a es el pardmetro que
depende de la condicion de la superficie de la pila, es recomendado que para superficies rugosas, por
ejemplo, pilas construidas en sitio, sea igual a 1 y D4 €s el didmetro de la pila.

Tabla 4-3. Parametros de rigidez normal y cortante de los resortes, asociados a los parametros
mecanicos del suelo en la interaccion con las pilas.

Unidad CSscoh CSsfric CSsstiff CSncoh CSnfric CSnstiff
Geotécnica [ton/m] [°] [MPa] [ton/m] [°] [MPa]
UG-1 3.77 8.75 5805 14.40 11.67 1847
UG-2 12.37 26.25 70144 47.25 35 22327
UG-3 12.44 30.00 32065 47.52 40 10206
UG-4 27.57 32.25 34070 105.30 43 10844

Donde csscon es la cohesion por unidad de longitud del resorte de acoplamiento cortante; csstric es
el angulo de friccidon del resorte de acoplamiento cortante; csstt es la rigidez por unidad de
longitud del resorte de acoplamiento cortante; csncon s la cohesion por unidad de longitud del
resorte de acoplamiento normal; csniiic es el angulo de friccion del resorte de acoplamiento normal;
csnstiff €S la rigidez por unidad de longitud del resorte de acoplamiento normal.

Por su parte, las zapatas fueron representadas por medio de elementos sdlidos con un
comportamiento eldstico lineal, incorporando en todos los componentes elementos de interfaz
para simular los desplazamientos relativos entre el suelo y el sistema de cimentacién.

4.2.4. Simulacion de la subsidencia del suelo
El hundimiento del suelo fue modelado inicialmente bajo condiciones de campo libre, utilizando
una columna de suelo definida por los pardametros del suelo presentados en la Tabla 4-1 y la
estratigrafia mostrada en la Figura 4-4. Las simulaciones correspondientes a los afios 2009, 2024,
2034 y 2059 incluyeron una reduccion progresiva de la presion de poro, con el objetivo de calcular
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los desplazamientos asociados a cada periodo de tiempo. Este procedimiento posteriormente se
incorporé al modelo completo. La Figura 4-12 presenta los resultados de desplazamiento

T

2009 2024 2034 2059
(Estado Inicial) (15 afios) (25 afos) (50 anos)

acumulado a lo largo del tiempo en campo libre.

FLAC3D 6.00

©2019 Itasca Consulting Group, Inc.

Desplazamiento en z [m]
I 0.0000E+00

-1.0000E-01
-2.0000E-01
-3.0000E-01
-4.0000E-01
| -5.0000E-01
-6.0000E-01
-7.0000E-01
-8.0000E-01
-9.0000E-01
-1.0000E+00
-1.0200E+00

Figura 4-12. Simulacién de la consolidacion de la columna de suelo.

Es importante destacar que el andlisis no considera el asentamiento acumulado previo al primer
afno de medicion. Por ello, el andlisis se dirige exclusivamente a los asentamientos ocurridos a
partir de 2009. Una vez calibrados los modelos, bajo condiciones de campo libre, se introdujeron
las cimentaciones y los elementos estructurales para realizar los andlisis de consolidacién de cada
etapa. La ultima etapa de consolidaciéon alcanz6 un desplazamiento vertical maximo del orden
de 1 m.

4.2.5. Simulacién de la respuesta sismica del sitio

Para llevar a cabo el andlisis dinamico en el modelo numérico, fue necesario definir las
condiciones iniciales dinamicas del suelo. Una vez empleado el modelo constitutivo Hardening
Soil para representar la consolidacion regional durante los afios de estudio, se procedio a sustituir
las arcillas blandas por el modelo elastoplastico de Mohr-Coulomb, asignando las propiedades
iniciales mostradas en la Tabla 4-1.

Con base en el perfil de velocidad de onda de corte Vs (m/s) y la densidad del material p, se
determiné el modulo de corte inicial G mediante la siguiente relacion:

Vs? (4-14)
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Posteriormente, el modulo de Young dinamico E se obtuvo aplicando la relacion elastica clasica:

E =26G(1+v) (4-15)

Donde, v corresponde al coeficiente de Poisson del material. El médulo de Young resultante
corresponde al valor dinamico tedrico; sin embargo, para ajustarlo en el modelo numérico en
donde se tiene el mddulo de Young que calcula el modelo constitutivo Hardening-Soil, fue
necesario aplicar un factor de calibracion en las capas arcillosas, obteniendo asi un moédulo de

Young efectivo para cada afio de estudio considerado.

En la siguiente figura se aprecia como el médulo de Young dinamico calibrado presenta una
tendencia decreciente en el tiempo, reflejando la pérdida progresiva de rigidez asociada a la
subsidencia y a la degradacion de las propiedades del suelo blando. En contraste, el parametro
Eur, que representa la rigidez de carga—descarga, tiende a incrementarse, lo cual es consistente
con el comportamiento no lineal de los suelos cohesivos sometidos a ciclos de carga y descarga
(Ishihara, 1996; Vucetic & Dobry, 1991). Este fendmeno indica que, aunque el suelo pierde rigidez
inicial, conserva cierta capacidad de recuperacion elastica bajo condiciones dindmicas.

Modulo de Young (ton/m2)-FLAC3D Eur (ton/m2) Modulo de Young (ton/m2) - Analitico
0 5,000 10,000 15,000 20,000 25000 30,000 35000 0O 200 400 600 800 1,000 1,200 1,400 1,600 0 5000 10000 15000 20000 25000 30000 35000

—0afios —0Oaiios — 0 aios
15 afios —— 15 afios —— 15 ailos
— 25 afios ——25 afios — 25 afios

——50 aios —— 50 afios

—— 50 afios.

B

Profundidad (m)

/

20 T

Figura 4-13. Calibracion al médulo de Young dinamico.

Con el fin de establecer el movimiento de entrada para aplicarse en la base del modelo, se realiz6
la deconvolucién del movimiento del suelo en superficie con el programa SHAKE (Schnabel et
al., 1972) explicado en la metodologia y se aplico como una historia de esfuerzos conforme al
enfoque de base flexible (Itasca, 2009). La precision del modelo se evalu6 mediante la
comparacion entre las respuestas calculadas en la superficie del suelo y las mediciones de la
estacion sismica AU46 (Figura 4-14), la cual esta ubicada aproximadamente a 1.6 km del sitio de
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estudio dentro de la misma zonificacion geosismica (Zona IIla). Se observa que el modelo
reproduce adecuadamente la amplificacion de la respuesta sismica.

0.5 r
o0 i ——SHAKE
04 ——FLAC3D
Estacion AU46
03 - 8 afios (2017) ]

5% de amortiguamiento |

Aceleracion Espectral, S
= =
— to

Periodo, s
Figura 4-14. Comparacion de las respuestas calculada y la medida (Estacion AU46) en el sitio.

4.3. Resultados

4.3.1. Comportamiento estatico a largo plazo

El hundimiento regional y los asentamientos diferenciales provocan diversos problemas a largo
plazo, entre ellos, fuerzas de arrastre significativas en las pilas, formacion de cavidades bajo las
zapatas y el agrietamiento de la superficie en torno a las estructuras. Aunque la superestructura
del puente permanece estable gracias a que las pilas de punta se apoyan en estratos mas
profundos con mayor estabilidad, la funcionalidad de infraestructura adyacentes se ve
comprometida. De manera critica, el modelo numérico predice una separacion de 0.66 m. entre la
zapata y el suelo en la ultima etapa de andlisis como se muestra en la Figura 4-15, lo que
representa un 64% del hundimiento en campo libre.
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Formacién de huecos y emersion

aparente

FLAC3D 6.00

©2019 ltasca Consutting Group, Inc.

Desplazamiento en z [m]
0.0000E+00
-1.0000E-01
-2.0000E-01

-3.0000E-01

-4.0000E-01

-5.0000E-01

-6.0000E-01

-7.0000E-01

. -8.0000E-01

-9.0000E-01
-1.0000E+00 Generacion de fuerzas de
-1.0200E+00

arrastre en las pilas

Figura 4-15. Desplazamientos verticales para 50 afios.

La Figura 4-16 presenta los contornos de esfuerzo normal para todas las etapas simuladas en la
base de la zapata S-3, evidenciando valores de esfuerzo casi nulos en el elemento de interfaz a los
50 anos, indicando la perdida de contacto entre el suelo y la zapata. Adicionalmente, la fuerza
axial de la pila incrementa como resultado de las fuerzas de arrastre generadas por el aumento
de consolidacion, sin embargo, en la condicién correspondiente a los 50 afios, hay una reduccion
que se atribuye a la fluencia por cortante del resorte de acoplamiento entre el suelo y la pila.

FLAC3D 6.00 2009 2024 2034 2059

©2019 Itasca Consulting Group, Inc. (Estado Inicial (15 afos) (25 anos) (50 afios)

Esfuerzo normal de la interfaz[ton/m2]

5.0000E+00
4.5000E+00
4.0000E+00
3.5000E+00
3.0000E+00
2.5000E+00
2.0000E+00
1.5000E+00
1.0000E+00 T
5.0000E-01 |

0.0000E+00

Fuerza Axial de la pila [ton]

-6.0000E+01

-1.0000E+02 |

-1.5000E+02

-2.0000E+02

-2.5000E+02
I -3.0000E+02

-3.5000E+02
I -4.0000E+02 |

-4.5000E+02
-4.5400E+02 | ‘ |

Estado de fluencia de los enlaces de las pilas
Ha fallado en el pasado
No ha fallado

Figura 4-16. Esfuerzos normales en la interfaz entre la zapata S-3 y el suelo, evolucion de la
carga axial en las pilas centrales, y el estado de fluencia de los enlaces entre las pilas y el
suelo, para cada etapa.
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De manera mas detallada, en las curvas de fuerza axial obtenidas en la Figura 4-17 muestran la
evolucion de las carga axial de las pilas en los distintos afios de estudio (0, 15, 25 y 50 anos),
evidenciando cémo la consolidacion del suelo incrementa la demanda axial del el sistema suelo—
estructura. Inicialmente (0 afnos), la capacidad portante es relativamente menor, ya que el suelo
conserva altos contenidos de agua y presiones de poro, lo que limita la friccion lateral y la
resistencia por punta. Conforme pasan los afios, la consolidacion del estrato arcilloso reduce los
vacios, aumenta los esfuerzos efectivos y, en consecuencia, la fuerza axial a lo largo de la pila
aumenta.

Alaedad de 15 afios y de 25 afos las curvas reflejan un desplazamiento hacia cargas tltimas mas
elevadas, lo que seria indicativo de un aumento progresivo de la capacidad axial. A la edad de 50
anos se llega en general a una mayor carga axial, por lo que para un mismo nivel de
desplazamiento se corresponden fuerzas axiales superiores a las registradas en las etapas previas.
Sin embargo, en algunas pilas, como se ha apuntado anteriormente, la capacidad experimenta
una pequena disminucion respecto de las de 25 anos, lo que podria ser indicativo de fluencia por

cortante.

De igual manera, se calcula la capacidad de carga del fuste y de la punta de la pila por medio de
métodos analiticos como el de O'neill y Reese (1999), Poulos y Davis, FHWA88 Modificado y el
estipulado por la NTC-CIMENTACIONES (2023), contrastandolos con la fuerza axial que
presentan las pilas en distintas etapas de la consolidacion. En términos generales, los métodos
analiticos, funcionan sin tener en cuenta la consolidacion, ya que en los afos de estudio
posteriores se tiene una mayor carga axial en las pilas. La pendiente de las curvas evidencia
tramos con mayor o menor transferencia por friccién: donde el trazo es mas horizontal, la
disipacion de carga por el fuste es mas intensa; cuando es mas vertical, predomina la llegada de
carga a la punta. Ademas, al pasar de C0 a C15/C25/C50 se observa un desplazamiento
progresivo, consistente con incrementos de arrastre (friccion negativa) y con la evolucion
temporal asociada a la consolidacion regional.
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Figura 4-17. Carga axial en pilas para distintas etapas de consolidacion.
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También se obtuvo las curvas de capacidad de carga axial tanto del sistema zapata-pila como por
separado, es decir, la capacidad de carga axial de la zapata y de la pila en las siguientes figuras.
Mostrando que el hundimiento regional provoca una redistribucion de cargas desde la zapata
hacia las pilas. A 15, 25 y 50 afios la reaccion de la zapata para un mismo asentamiento es menor
que en el estado inicial, evidenciando la perdida de contacto entre la cimentacién con el suelo,
mientras que las pilas toman una mayor carga axial.

Sistema zapata-pila

3000 - .
] — () anos
] 15 afios
2500 : 25 afos
] 50 anos | «~
2000 - _
] 8
3 g
1500 7 <
1000 - Z
500
o+——— —
0.0E+00 -5.0E-02 -1.0E-01 -1.5E-01 -2.0E-01

Desplazamiento, m

Figura 4-18. Curvas de fuerza axial — desplazamiento del sistema zapata-pila para las distintas
etapas de consolidacion.

Zapata
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] 15 afios -
2000 T 25 aflos =
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1500 + <

] 5
1000 + z
500 +

0 F—— e e e e e

0.E+00  -1.E-01 -2.E-01 -3.E-01 -4E-01 -5.E-01 -6.E-01 -7.E-01
Desplazamiento, m

Figura 4-19. Curvas de fuerza axial — desplazamiento de la zapata para las distintas etapas de
consolidacion.
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Figura 4-20. Curvas de fuerza axial — desplazamiento en la cabeza de la pila para las distintas
etapas de consolidacion.

4.3.2. Efectos de la interaccion suelo-estructura

Después de los analisis de campo libre y de la calibracion de los pardmetros dindmicos, se llevd
a cabo la evaluacion sismica del sistema del suelo-cimentacion-puente para cada uno de los
escenarios de subsidencia. Segiin Mayoral et al. (2009), el impacto del movimiento sismico en la
direccion longitudinal del puente es menos significativo en comparacion con la direccion
transversal, por lo cual se puso mayor atencion en los resultados para esta direccion. La Figura
4-21 presenta un andlisis comparativo de los espectros de Fourier obtenidos en el tablero del
puente para todas las etapas de consolidacion en los distintos periodos de retorno. Es evidente
que la frecuencia fundamental de vibracion del sistema estructural es de aproximadamente 1.4
Hz (0.71 s), en donde la amplificacion principal del movimiento sismico ocurre para la condicion
inicial de estudio (0 afios). Esta amplificacion disminuye progresivamente, mientras que la
frecuencia en la que se produce la amplificacion maxima incrementa conforme la consolidacion
evoluciona con un valor de 1.5 Hz (0.67 s) . Este comportamiento puede asociarse con la perdida
de contacto entre la zapata y el suelo, lo cual modifica drdsticamente la interaccidon suelo-
estructura y, en consecuencia, influye en la respuesta vibratoria global del sistema estructural.

Con el objetivo de verificar los cambios en el movimiento sismico en la base de las zapatas, se
obtuvo la funcién de transferencia entre este punto y el campo libre para cada etapa de
consolidacion (Figura 4-22). En el escenario correspondiente al de 0 afios, hay una reducciéon
significativa en la amplitud para frecuencias superiores a 4 Hz, lo cual puede atribuirse al efecto
de uniformizacién del movimiento inducido por la restriccion cinematica de la zapata. Sin
embargo, en los escenarios posteriores donde la zapata empieza a perder contacto con el suelo, el
movimiento tiende a disminuir en todo el rango de frecuencias. Este comportamiento puede estar
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relacionado con las modificaciones en el mecanismo de transferencia del movimiento sismico

entre el suelo y la cimentacion, el cual ocurre principalmente a través de las pilas y de las caras

laterales de las zapatas en los casos con consolidacion.

Debido que a estos cambios en el mecanismo de transferencia del movimiento son abruptos, se

espera que la demanda estructural sea alterada en todos los escenarios de consolidacion

considerados.
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Figura 4-21. Espectro de Fourier de la plataforma del puente para todas las etapas de
consolidacion correspondientes a un periodo de retorno de 475 afos (a) y 1000 afios (b).
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Figura 4-22. Funciones de transferencia de la base de la zapata y el campo libre para todos los
escenarios de consolidacion, correspondientes a un periodo de retorno de 475 aios (a) y 1000
afios (b).

Las Figura 4-23 y Figura 4-24 muestra la variacion del momento flexionante maximo durante el
evento sismico, para todas las etapas de consolidacion, en la base de la columna del apoyo central
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(S5-3) y en la cabeza de la pila ubicada en una de las esquinas, respectivamente. Para la condicion
de 0 afios, es posible notar que la carga sismica se concentra en la base de la columna, y que la
demanda estructural de la pila es casi nula en comparacion con la de la columna. No obstante, en
los escenarios subsecuentes, el momento flexionante en la cabeza de la pila incrementa
progresivamente, mientras que en la base de la columna disminuye. Estos efectos son congruentes
con los mecanismos de transferencia del movimiento discutidos anteriormente. Debido a que las
ondas sismicas ascienden a la estructura a través de las pilas, estas se convierten en los elementos
principales que resisten el sismo, lo que aumenta su demanda estructural. Ademas, se reduce la
interaccidn con el suelo conforme el contacto entre la zapata y el suelo disminuye, lo que provoca
que las pilas sean sometidas a mayores momentos flexionantes y fuerzas cortantes bajo la
excitacion sismica, ya que se ven obligadas a resistir una mayor proporcion del movimiento
lateral y de la oscilacion de la estructura.

Este comportamiento se ve también acentuado para demandas sismicas mads altas (i.e. para un
periodo de retorno mas elevado). En los procesos considerados para un tiempo de retorno de
Tr=475 afios, la demanda estructural no es muy alta y los efectos de la consolidacion son
transformados en la redistribucion de esfuerzos en la columna y la pila. En el caso a mayor
periodo de retorno (Tr=1000 afios), se produce un notable incremento en los momentos
flexionantes a la cabeza de las pilas, asi como en la columna, lo que implica una mayor exigencia
estructural. Lo que sugiere que la modificacion del fendmeno de la consolidacion no solamente
modifica los mecanismos de transferencia del movimiento, sino que también incrementa la
sensibilidad de la estructura ante sismos. Eso si permitiendo detectar los cambios en de demanda
estructural a partir de diferentes periodos de retorno.

30000
b) ——0 anos
25000 15 afios
—— 25 afios

20000

——50 afios

15000

10000

Wi
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(=]

Momento flexionante (kN-m)

Tiempo (s)

Figura 4-23. Momentos flexionantes durante la simulacién dinamica para cada escenario de
consolidacion en la base de la columna, correspondientes a un periodo de retorno de 475 afios
(a) y 1000 afios (b).

182



'g 0 afios b) ——0 anos
ZI 3500 15 anos 15 anos
i~ 3000 25 afios ——25 afios
Q 50 afios —— 50 afios
g
S 2500 AN
=) Y Q:'
% / Wk
= 1500 | ‘
8
g 1000 \
S 500 NS/ M . fE
= 0 i;‘é;‘fi A AR b*t'?[* i

0 20 40 60 0 20 40 60

Tiempo (s) Tiempo (s)

Figura 4-24. . Momentos flexionantes durante la simulacion dinamica para cada escenario de
consolidacion, en la cabeza de la pila, correspondientes a un periodo de retorno de 475 afios
(a) y 1000 afios (b).

Considerando los efectos previamente discutidos, se puede establecer la siguiente afirmacion: en
puentes con cimentacion conformada por pilas de punta en suelos blandos sujetos al hundimiento
regional, la demanda estructural sobre las pilas ante un evento sismico tiende a incrementarse en
condiciones de largo plazo, mientras que la demanda estructural sobre la columna de la
estructura disminuye. La Figura 4-25 presenta los momentos flexionantes en la cabeza de la pila
y en la base de la columna para todas las etapas de consolidacidn, los cuales estan normalizados
con respecto a los valores obtenidos para la condiciéon de 0 afios. Estos resultados respaldan la
afirmacion anterior, evidenciando la redistribucion de esfuerzos como consecuencia de los
cambios en la interaccion suelo—estructura inducidos por la consolidacion progresiva. En el caso
de las pilas el momento flexionante normalizado tiene un incremento de 7 veces el valor inicial,
mientras que, para las pilas disminuye hasta un 75% en el tltimo escenario de consolidacion (50
anos). Esta redistribucion de esfuerzos es independiente de la demanda sismica, debido a que
para ambos escenarios (i.e. periodos de retorno) presentan la misma tendencia.
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5. Conclusiones

Este estudio analiza la compleja interaccion entre el hundimiento regional a largo plazo y el
comportamiento sismico de cimentaciones compuestas por pilas de punta que soportan la
superestructura de un puente. Para ello, se implementéd un modelo numérico acoplado que
permitio abordar de manera integral la interaccion suelo—estructura, cumpliendo asi con el
objetivo general de determinar los efectos de la consolidacion regional sobre cimentaciones
profundas en la zona lacustre de la Ciudad de México.

Las simulaciones han mostrado que la subsidencia regional produce un gran impacto en el
comportamiento estatico de los elementos de la cimentacion. Por ejemplo, en los andlisis se
observd la aparicion de fuerzas de arrastre importantes en las pilas, la aparicion de cavidades del
suelo bajo las zapatas y el desarrollo de fisuras en las superficies alrededor de la estructura. Este
ultimo fendmeno poco se tiene en cuenta, ya que el disefio estructural se centra en la integridad
de la superestructura del puente y deja de lado la funcionalidad de la infraestructura proxima a
ella, la cual se puede ver interrumpida décadas después (<20 afios). Como resultado, aquellos que
deciden prestan menos atencion a estos efectos, aun cuando son ellos quienes deben solicitar
estrategias de seguimiento que permitan mitigar el riesgo de reparaciones inesperadas y costosas
en el futuro.

En cuanto al comportamiento dindmico, se observaron varios efectos interesantes asociados a la
evolucion del hundimiento regional. Mediante la comparacion de los espectros de Fourier en el
tablero del puente, se evidencia la disminucion en la amplificacion sismica y un incremento en la
frecuencia dominante conforme a aumenta la consolidacion. Este fendmeno se relaciona con la
perdida de contacto entre la zapata y el suelo, lo que cambia drasticamente la interaccion suelo-
estructura y modifica la respuesta vibratoria de todo el sistema estructural.

El impacto de la base de la cimentacion fue evaluado de manera analoga a lo considerado en el
calculo de la funcién de transferencia a partir de la base de la zapata y el campo libre.

El efecto de la base de la cimentacion fue determinado mediante el calculo de la funciéon de
transferencia de la base de la zapata al campo libre. Los resultados muestran que el movimiento
se reduce en el conjunto del rango de frecuencias de los escenarios de consolidacion frente a la
condicién inicial (0 afios). Esto indica que se ha producido un cambio en el mecanismo de
transferencia sismica entre el suelo y la cimentacidn, el cual se produce a través de las pilas y por
las caras laterales de las zapatas a causa de la pérdida de contacto de la base de la zapata con el
terreno (para las etapas con consolidacion). Este tipo de cambio también se observa en la demanda
estructural de columnas y pilas. Ademas, los andlisis en el dominio del tiempo de la estructura
muestran una redistribucion del movimiento sismico del puente con el avance de la subsidencia.
En las columnas, la subsidencia tiene un efecto favorable, puesto que para la condicidon de 50 afios
se observa una disminucion de hasta el 75% de los momentos flexionantes.
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Mientras que, el impacto sobre las pilas es significativo, a pesar de la disminucion en los
movimientos inerciales de la superestructura, los momentos flexionantes en las pilas se
incrementan hasta siete veces el valor inicial, para la ultima etapa analizada (50 afios). Este
comportamiento se atribuye a la perdida de confinamiento, lo que transfiere la mayor parte de la
demanda sismica horizontal hacia las pilas. Consecuentemente, las pilas deben ser disefiadas
como columnas cortas con un acero de refuerzo transversal y longitudinal significativo, tal como
lo exigen algunos cddigos de construccion a nivel internacional, aunque esta solucién implique
costos elevados. demostrar que las simulaciones numéricas desarrolladas son capaces de capturar
los efectos de la consolidaciéon en condiciones sismicas.

Los resultados aqui expuestos permiten entender de forma mas clara el efecto que la subsidencia
regional tiene sobre el rendimiento a largo plazo de las estructuras de tipo puente cimentadas
mediante pilas de punta; estos nos sehalan que la subsidencia no solo amplifica las demandas
estaticas, sino que va ademds alterando la interaccion dindmica entre ambos, modificando
periodos y redistribuciones de esfuerzos. Excluir dichos fenémenos podria determinar
subestimaciones muy importantes de la demanda y una vida ttil menor que la esperada.

Siguiendo el hilo de lo anterior, los resultados en este trabajo dan cuenta de un proceso de
subsidencia regional que, ilustrando su evolucion con el tiempo, cambia la relacion suelo--
estructura. El efecto de este proceso de subsidencia regional a lo largo del tiempo se suma a lo
antes mencionado, condicionando el rendimiento estructural y el periodo de disefio del sistema
de cimentacién. Un analisis que sélo considere las condiciones en estado estatico, en forma
permanente, sera insuficiente. El analisis sismico y la comprobacion de servicio de las
cimentaciones profundas en la zona lacustre de la Ciudad de México es, por lo tanto, fundamental
e incorpora explicitamente no solo los efectos de la consolidacidn, sino que tiene que describir
como evolucionan los cambios de esfuerzos efectivos y la progresiva pérdida de confinamiento
en las pilas.

Este trabajo es una contribucion en la comprension de la respuesta acoplada suelo--estructura
bajo condiciones de subsidencia regional, planteando ademas un marco metodologico que puede
replicarse en el andlisis de otras estructuras localizadas sobre terrenos blandos que estan
sometidas al hundimiento diferencial.
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