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FACULTAD DE INGENIERIA U.N_A_M.
DIVISION DE EDUCACION CONTINUA

A LOS ASISTENTES A LOS CURSOS

Las autoridades de la Facultad de Ingenieria, por conducto del jefe de la
Divisién de Educacién Continua, otorgan una constancia de asistencia a

quienes cumplan con los requisitos establecidos para cada curso.

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

tengan un minimo de 80% de asistencias.

Pedimos a los asistentes recoger su constancia ¢l dia de la clausura. Estas se

retendrian por el periodo de un afio, pasado este tiempo la DECFI no se hara

responsable de este documento.
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partlclpar, actwamenté con sus ideas y

experiencias, pues Ios cursos que. ofreca la Dlwslon estan planeados para que
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opiniones de todos los mtereé&dos, constltuvendo verdaderos semmarlos.
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Es muy importante que todos los asistentes . Ilenen;y-’eﬁtregue'l:\}'gu hoja de

inscripcion al init:io.‘dt_alw curso,. informacién’ que servii' A para integrar un

directorio de asistentes, que se entregara oportunamente.

Con el objeto de mejorar los servicios que la Division de Educacién Continua
ofrece, al final del curso “deberan entregar la evaluacion a través de un

cuestionario disefiado para emitir juicios anénimos.

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

sean mas fehacientes sus apreciaciones.

Atentamente
Division de Educacion Continua.
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- INTRODUCCION

La presente publicacion es un compendio de hechos y experiencias recabados de la literatura
sobre el subsuelo de la Cuidad de México y el comportamiento de cimentaciones construidas
en ella, que se han publicado durante los ultimos cuarenta afos. El tratamiento de los temas no
es exhaustivo ni pormenorizado, sino mas bien de tipo conceptual, ya que el objetivo es orientar
al lector no especializado o con limitada experiencia en la interpretacién de la normas del
Reglamento de Construcciones por lo que se refiere disefio y construccion de cimentaciones
en el Distrito Federal.

Las caracteristicas mecanicas de los depésitos lacustres del Valte, el fenémeno del
hundimiento del terreno debido a la explotacién de acuiferos del subsuelo y la sismicidad local
inducida por perturbaciones teluricas en la vecindad o gran distancia de la Cuidad, son tres’
factores que infiuyen significativamente en el disefio de las estructuras y sus correspondientes
cimentaciones. Ademas, son determinantes los procedimientos constructivos aplicables a
excavaciones profundas asi como el hincado de pilotes en las zonas Il y Ill ' que contienen
estratos de usos blandos, arcillosos y limosos separados por capas de espesor variable.

Se incluyen notas estrechamente vinculadas a topicos de Reglamento y otras relativas al
ambiente geotécnico que prevalece en el Valle de México. Las ultimas hubieran podido ser
descartadas, refiriendolas a las publicaciones originales. Ejemplos de ello son: la descripcién
del hundimiento de ia Cuidad, la prueba de carga en una zapata, la extraccion de pilotes para
medir adherencia y su evolucion posterior, los efectos de cargas prehistoricas, etc. Por razones
de conectividad se han insertado resumenes de tales temas informativos.

Esta edicion preliminar de notas sobre el disefio y construccién de cimentaciones en el Distrito
Federal es un primer intento que, sin duda, sera mejorado y enriquecido paulatinamente con la
colaboracion y experiencia de los profesionales involucrados en el desarrollo fisico de la
Cuidad.

'En el texto se usaran indistintamente como términos equivalentes: Zona | = Zona de las Lomas; Zona
lI=Zona de Transicién, y Zona lll=Zona del Lage o Lacustre.



RECONOCIMIENTO DEL SITIO

Al respecto, el Reglamento de Construcciones establece la necesidad de examinar_las
condiciones presentes y las del pasado que afectaron al predio o lote en cuestién. cabe
preguntar. ;Cual es el objetivo de tal requerimiento? Hay que empezar por sefialar que en el
area del Distrito Federal, parte integrante del Valle de México, las caracteristicas estratigraficas
y propiedades de los suelos hasta las profundidades de interés para el especialista. en
geotécnica pueden variar notablemente, desde terrenos firmes o poco deformables y
resistencia al corte relativamente alta, hasta zonas ubicadas en el fondo de los antiguos lagos?, ‘
donde se encuentran estratos de suelos arcillosos y limosos muy compresibles y de baja

resistencia al corte , asi como pequefios valies en las sierras de Guadalupe y Las Cruces
tapizados por deposﬂos edlicos de arena mediana a fina en estado suelto. Si a tan diversa
condicion natural se agregan las alteraciones producidas por el hombre (sobrecargas, minado,
explotacion de acuiferos), es obvio concluir que la disposicidn reglamentaria no se resuelve con
el simple examen de las construcciones que rodean el predio. Los casos que se mencionan a
continuacion dan una idea de la extension de las averiguaciones necesarias para conocer los
- factores que pueden condicionar el disefio de la cimentacion del nuevo inmueble y explicar, en
su caso, el comportamiento inesperado del mismo después de terminada la cons;rucc:on.

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

?Lagos de Texcoco, Xochimilco y Chalco.
3Version antigua de lo que hoy se conoce como "tierra armada”.



SOBRECARGAS HISTORICAS.

Como es sabido, el periodo inicial de la conquista hispanica se caracterizé por destruir los
principales centros religiosos y civicos de las culturas indigenas, con la consiguiente alteracion
de las sobrecargas sobre el terreno (descargas e invasion de nuevas area), lo que fue un
cambio significativo en el caso de la Ciudad de México desde el punto de vista geotécnico. Los
constructores espafoles del siglo XVI importaron técnicas diferentes y extendieron las
edificaciones fuera de la zona ocupada por Tenochtitian, conformandose asi y través de tres
siglos un nuevo centro urbano, del que es parte representativa lo que se ha dado en llamar la
Traza de la Ciudad. La edificaciones -pesadas de la Colonia (Palacio de Cortes, hoy Palacio
Nacionai; la Catedral, iglesias y conventos; los acueductos, etc.) cimentaban sus muros de
mamposteria sobre estaciones y las viviendas menores sobres zapatas corridas fabricadas con
materiales pétreos y mortero de cal. En la figura 1 se'muestra la nivelacién de la Ciudad hacia
1982; en ella se indica los limites de la antigua Traza. Los efectos de las construcciones, a
juzgar por las diferencias de nivel, son tenues; sin embargo, alrededor de la Catedral existia
una zona relativamente alta ( elev. 2239), mientras que al poniente y en correspondencia con
las calles de Tacuba y de 16 de Septiembre penetraba hacja el este la curva de la elev. 2238.
Fuera de los limites sefialados en la figura 1, la densidad de la edificacidn era muy baja y
constituida por viviendas de uno a dos pisos, 0 sea que debe considerarse como terreno virgen
esta parte del lago de Texcoco.

SOBRECARGAS MODERNAS

En el primer tercio del presente siglo, la zona urbana de la Ciudad se extiende
horizontalmente, la construccion es muy uniforme (dos a tres niveles) y la poblacion se
incrementa de 500 000 a 1.2 millones de habitantes (tasa de crecimiento de 23 000 hab/ano);
los servicios de abastecimiento de agua y drenaje funcionaban de acuerdo con lo previsto por
el disefio de ambas redes construidas entre 1900 y 1910. A partir de los afios treinta (fig. 2) la
poblacion aumenta a razén de 55 000 hab/afio; esta tasa de crecimiento se duplica de 1960 a
la fecha. Desde 1940 y en la parte céntrica de la Ciudad, se inicia el desarrollo vertical de
inmuebles y es necesario ampliar la provision de agua potable con redes locales abastecidas
'por pozos perforados en el area urbana. Ambos factores influyen notablemente en el disefio de
las cimentaciones, como se vera en capitulos posteriores.

IMPLICACIONES DE LA HISTORIA DE CARGAS.

Debido a las caracteristicas del subsuelo de la Ciudad, el efecto de construcciones antiguas
suele ser relevante en el disefio de los nuevos inmuebles. Muchos casos de mal
comportamiento de la cimentacidén puede explicarse por las condiciones diferenciales de
compresibilidad y resistencia al corte de las arcillas bajo el predio, ocasionadas por sobrecargas
gue actuaron en el pasado. Ejemplos conocidos: la Biblioteca Nacional® construida sobre uno
de los caminos de acceso a Tenochtitlan® | y que a causa del hundimiento de la Ciudad fue

“ Antigua Iglesia de San Agustin.
$ Camino azteca que se prolonga hasta Tletelolco.
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seriamente afectada por asentimientos diferenciales en la ultimas décadas; otro caso es el
moderno edificio de la Secretaria de Relaciones Exteriores, ubicado en la vecindad de terrenos
de Tlatelolco rellenado por los aztecas, y que desde la etapa constructiva comenzé a
desplomarse hacia la esquina sudoeste; finalmente, cabe recordar la situacion creada a una de
las instalaciones del Centro Medico (1950), que fue necesario localizar en el predio destinado
anteriormente al Hospital SOP, donde se habia colado la subestructura de concreto e hincado
en pilotes de madera hasta la capa dura. Una condicién similar a la de este Ultimo ejemplo
puede presentarse en los lotes ocupados por los edificios que sufrieron colapso o dafio grave
durante los sismos de septiembre de 1985 y fueron demolidos.

TERRENOS MINADOS.,

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

EXPLOTACION DE LOS ACUIFEROS DEL SUBSUELO.

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

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



en {a misma direccion. La figura 3 muestra los limites aproximados de la mancha urbana del
Distrito Federal en 1900, 1960 y 1985, que da una idea de la magnitud del problema en cuanto
a mediciones de hundimiento, piezometria y agrietamientos, informacion md|3pensable para el
disefio de las cimentaciones en |la zona lacustre de la Ciudad.

CONSTRUCCIONES VECINAS.

Dado el anteproyecto de una nueva obra se impone la inspeccion meticulosa del predio en que
se va a construir y de las edificaciones aledafias. no basta un examen ocular de los inmuebles
colindantes; es necesario averiguar el tipo de cimentacién y estructura de los mismos, de ser
posible obtener planos generales de dichas construcciones, edad y estado en que se
encuentran, y evaluar las posibles causas de mal comportamiento, en su caso.

Esta fase de reconocimiento del sitio es importante, ya que sus resultados pueden condicionar
el disefio de la cimentacién del nuevo inmueble, no solo para reservar su buen comportamiento
sino, ademas, evitar trastornos colindantes. en la figura 4 se presenta la nivelacién de un
edificio cimentado sobre pilotes de madera hincados hasta la capa dura; las deformaciones por
emersion de estas estructuras fueron tales que ocasionaron serios dafos a varias
construcciones vecinas. Cabe preguntarse: ;Con que tipo de cimentacion se debe disefar los
futuros inmuebles adyacentes al apoyado en pilotes de punta? nétese que la emersion de este
ultimo es consecuencia del hundimiento provocado por la explotacion de los acuiferos’ del
subsuelo.

Una de las causas significativas de destruccion durante los sismos de septiembre de 1985, fue
el choque entre inmuebles colindantes, no obstante que el reglamento en vigor establece el
resquicio de separacion. Es frecuente que, aunque se respete esta prevision, dos
construcciones adyacentes se acerquen y hasta se apoyen en los niveles superiores debido a
asentamiento diferencial de las respectivas cimentaciones. Por efecto de la accién sismica, es
muy probable que tales edificaciones sufran dafio estructural grave en la colindancia; se han
dado casos en que los pisos superiores de un edificio alto se desmoronaron sobre el vecino de
menor altura y que buen numero de inmuebles colindantes sufrieron roturas impresionantes en
columnas, trabes y muros.

CONCLUSION.

De las observaciones descritas se infiere que los estudios preliminares sobre las condiciones
geotécnicas imperantes en un predio del Distrito Federal, lejos de ser mero formalismo,
constituyen una labor compleja y delicada por sus implicaciones en el disefio y la construccién
de la subestructura en que se apoyara el huevo inmueble.
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REGLAMENTO DE CONSTRUCCION Y ESTUDIOS DE MECANICA DE
SUELOS.

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

1} el incremento de la poblacién, principal promotor del desarrollo vertical en el area céntrica
de |la Ciudad

2) la mecanica de suelos y su aplicacién.al disefio de cimentaciones

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

Se tratarda a continuacion de proporcionar brevemente el contenido de las disposiciones
reglamentarias emitidas por la autoridad del DF en relacidén con el disefio y construccion de
cimentaciones, en 1942,1957,1966,1976 y 1985. Estas fechas corresponden a reglamentos
diferentes: dos de ellos, los de 1957 y 1985, fueron emergencias y promulgados después de los
sismos que asolaron a fa ciudad en los meses de julio y septiembre de dichos arios,
respectivamente.

El reglamento de 1942 establecia que la capacidad de carga admisible del terreno en e! area
antigua de la ciudad era de 5 ton/m? , y de 3 ton/m2 en las zonas que no habian sido sometidas
a cargas previa. Esta especificacion era aceptable tanto para dimensionar zapatas como para
losas de cimentacion, sin restricciones en cuanto a la superficie total de contacto subestructura
- suelo. Los edificios mas pesados se podian apoyar sobre pilotes hincados hasta la capa dura,
y era comun en esa época usar pilotes de madera formados por postes de 20cmyde8a10m
de longitud, zunchados en los extremos y unidos mediante una barra corta de acero;"“la
capacidad asignada era de 25 ton/pilote y se aplicaba la formula de Engineering News para la
recepcion de pilotes. La solicitacion debida a sismo se representa con la fuerza horizontal igual
al producto del un coeficientes sismico por el peso del edificio arriba del nivel considerado.
Salvo para los edificios de tipo | y Il, el coeficiente sismico aplicable a hoteles, viviendas,
despachos, plantas industriales, etc. (tipo lll) era de 0.025.

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

Por otra parte, en la década 1946-1956 se venias realizando estudios de mecanica de suelos
que :
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1) ampliaban el conocimiento del subsuelo de la ciudad (estratigrafia y propiedades de los
materiales arcillosos)

2) corroboraban las predicciones de |a teorias debida a Nabor Carrillo sobre el hundimiento de
la superficie y

3) verificaban mediante nivelaciones y observaciones soportadas por diferentes tipos de
cimentacion.

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

Los estudios mencionados constituyeron en gran medida la base informativa para modificar en
1966 el capitulo relativo a cimentaciones del Reglamento de Construcciones para el Distrito
Federal. Estas normas se revisaron después, introduciende modificaciones y correcciones, para
integrar el reglamento . publicado en el diaric oficial de diciembre 14, 1976. Finalmente, a
consecuencia de los perjuicios catastroficos producidos por el terremoto de septiembre de
1985, se elabord un reglamento de emergencia con el principal objetivo de reparar las
construcciones afectadas por el dafo estructural grave y proyectar los nuevos. inmuebles, en:
tanto se revisan las normas de 1976 .
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NORMAS TECNICAS COMPLEMENTARIAS
PARA DISERO Y CONSTRUCCION DE CIMENTACIONES

1. INTRODUCCION

Las presentes normas tienen por objeto fijar criterios
y métodos de disefic y construccién de cimentaciones que
permitan cumplir los requisitos definidos en el Capitu-
lo VIII del Titulo Sexto del Reglamento de Construccio-
nes para e! Distrito Federal. El use de criterios o métodos
difercntes de los que aqui se presentan requerira la apro-
bacién de! Departamento del Distrito Federal.

2. . INVESTIGACION DEL SUBSUELOQ
21 Reconocimierdo del sitio

En la Fig. 1 sc muestran las porciones del Distrito Fe-
derel cuyo subsuelo se conoce aproximadamente en cuan-
to & la zonificacion definida en ¢l articulo 219 del Re-
glamento. En caso de discrepancia entre ¢l mapa y los
resultados de exploraciones directas dcl subsuelo se adop-
taran estos altimos para los fines de dicho articulo,

En la porcion de la zona I no cubierta por derrames
basalticos, los estudios se iniciarian con un reconocimicn-
to detallado del lugar donde se localice el predio,” asi
como de las barrancas, cafiadas o cortes cercanos al mis-
mo, para investigar la existencia de bocas de antiguas
minas o de capas de arena, grava y matcriales pumiticos
que hubieran podido ser objeto de explotacién subterra-
nea en el pasado. El reconocimiento deberid complemen-
tarse con los datos que proporcionen habitantes del Jugar
y la observacién del comportamicnto del tcrreno y de las
construcciones existentes asi como el analisis de fotogra-
fias aéreas antiguas. Se determinarid en particular si el
predio fue usado en el pasado como depésito de desechos
o fue nivelado con rellenos colccados sin compactacion.
Se prestard asimismo atencion a la posibilidad de que el
suelo natural esté constituido por depésitos de arena en
estado suelto o por materiales finos cuya estructura sca
inestable en presencia de agua o bajo carga. En los suelos
firmes sc buscarin evidencias de grictas que pudieran
dar lugar a inestabilidad del suclo de cimentacion, prin-
cipalmente, en laderas abruptas. Se prestard también aten.
cion a la posibilidad de erosién diferencial en taludes o
cortes debida a variaciones del grado de cimentacion
de los materiales que los constituyen. En las zonas de
derrames basilticos, ademas de localizar los matcriales
volcénicos cldsticos sueltos y les grictas superficiales que
suclen estar asociados a estas formaciones, se buscarin
evidencias de oquedades subterrineas de grandes dimen-
siones dentro de la lava, Se tomard en cuenta que, en

ciertas arcas del Distrito Federd. los derrsmes basilticos
yacen sobre materiales arcillosos compresibles.

En la zona II la exploracion del subsuelo se planeara
tomando en cuenta que suele haber irregularidades en
el contacto entre diversas formaciones asi como varis-
ciones importantes en el espesor de suelos compresibles.

En las zonas II y IlI, ademas de obtener datos com-
pletos sobre las construcciones vecinas existentes, se revi-
sard, como lo cspeciflica el Arliculo 220, la historia de
cargas soportadas previamente por el suelo del predio y
areas circundantes. Se buscarin evidencias de rellenoa
superficiales recientes o antiguos. Por otra parte, se in-
vestigard si existen antecedentes de grietes profundas en
el predio o de cimentaciones que hayan sido a.bandonadas'
al demoler construcciones anteriores.

2.2 Exploraciones

Las investigaciones minimas del subsuelo a realizar
para cumplimiento del Articulo 220 del Reglamento seran
las que se indican en la Table I. No obstante, la obser-
vancia del nimero y tipo de investigaciones indicadas en
esta tabla no liberard al responsable de la obra de la
obligacion de realizar todos los estudios adicionales nece-
sarios para definir adccuadamente las condiciones del

*subsuelo. Las investigaciones requeridas en el caso de

problemas especiales serdn gencralmente muy superiores
a las indicadas en la Tabla L.

Para la aplicacion de la Tabla 1, se tomara en cuents
lo siguiente:

a) Se cnteridera por peso unilario medio de una es-
tructura la suma de la carga muerta y de la
carga viva con intensidad media al nivel de apoyo
de la subestructura, dividida entre el irea de la
proyeccion en planta de dicha subestrictura. En
cedificios formados por cuerpos con estructuras
desligadas, cada cucrpo debera considerarse se.
paradamente.

b) El nimecro minimo de exploraciones a realizar
(pozos a ciclo abierto o sondeos segiin lo espe-
cifica la Tabla I) sera de uno por cada 80 m o
fraccion del perimetro o envolvente de minima
extension de la superficic cubierta por la cons-
truccion en las zonas I y I, y de una por cada
120 m o fraccién de diche perimetro en la zona
ITL. La profundidad de las exploraciones dependerd
del tipo de cimentacién y de las condiciones del

13
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subsuelo pero no seri inferior a dos metros bajo
el nivel de desplante, salvo si sc encuentra roca
sana y libre de accidentes geolégicos o irregula-
ridades a profundidad menor. Los sondeos que se
realicen con el propdsito de explorar el espesor
de los materiales compresibles en las zonas II vy
Il deberin, ademis, penetrar el estrato incom-
presible y, en su caso, las capas compresibles
subyacentes si se pretende apoyar pilotes o pilas
en dicho estrato.

Los procedimientos para localizar galerias de mi-
nas y otras oquedades deberdn ser .directos, es
decir basados en observaciones y mediciones en
las cavidades o en sondeos. Los métodos indirectos
solomente se cmplearan como apoyo de las inves-
tigaciones directas,

Los sondeos a realizar podrin ser de los tipos
indicados a continuacién:

— Sondeos con recuperacién continua de mues-
tras alteradas mediante la herramienta de pe-
netracion estandar. Serviran para evaluar la
consistencia o capacidad de los materiales su-
perficiales dc la Zona 1 y de los eslratos resis-
tentes de las Zonas II y 1Il. También se em-
plearan en las arcillas blandas de las zonas
IT y III con objeto de obtener un perfil con-
tinuo del contenido de agua. No sera aceptable
realizar pruebas mecanicas usando especimenes
obtenidos en dichos sondeos.

Sondeos mixtos con recuperacién alternada de
muestras inalteradas y alteradas en las zonas
II y IIl. Sélo las primeras serin accptables
para determinar propiedades mecinicas. Las
profundidades de muestreo inalterado se defi-
nirin a partir de perfiles de contenido de
agua, determinados previamente mediante son-
deos con recuperacion de muestras alteradas,
o bien con los dc resistencias de punta obte-
nidos con sondeos de penctracion de cono.

Sondeos de verificacién estratigrafica, sin re-
cuperacién de muestras, recurriendo a la pe-
netracion de un cono mecanico o eléctrico u
otro dispositivo similar con objeto de extender
los resultados del estudio a un area mayor.

Sondeos con equipo rotatorio y muesireadores
de barril. Se usaran en los materiales firmes y
rocas de la Zona | a fin de recuperar niicleos
para clasificacion y para ensayes mecénicos,

siempre que el didmetro de los mismos sea su-
ficiente.

— Sondeos de percusion o con eguipo tricénico.
Seran aceptables para identificar tipos de ma-
terial o descubrir oquedadcs.

2.3 Determinacion de propiedades

Las propiedades indice relevanics de las muestras al-
teradas e inalleradas se determinarin siguiendo procedi-
mientos generalmente aceptados para este.tipo de prue-
bas. El nimero de ensayes realizados debera ser suficiente
para poder clasificar con precision ¢l suclo de cada
estrato. En materiales arcillosos s¢ haran por lo menos
tres determinaciones de contenido de agua por cada
metro de exploraciéon y en cada estrato individual iden-
tificable. '

Las propiedades mecanicas (resistencia y deformabili.
dad al esfuerzo cortante y compresibilidad) e hidriulicas
(permeabilidad) de los suelos se determinarin, en su caso,
mediante procedimientos aceptados de laboratorio o cam-
po. Las muestras de materiales. cokesivos ensayadas serin
siempre de tipo inalterado. Para determinar la compre-
sibilidad, sc recurrird a pruebas de consolidacién unidi-
mensional y para la resistencia al esfucrzo cortante, a las
prucbas que mejor representen las condiciones de drenaje
y variacion de cargas que se desca cvaluar. Cuando se
requiera, las pruebas se conduciran de modo que permi-
tan determinar la influencia de Ja saturacién, de las car-
gas ciclicas y de otros factores significativos sobre las pro-
piedades mecanicas estiticas y dinamicas de los materiales
ensayados. Se realizarin por lo meuos dos series de prue-
bas de resistencia y de consolidacién en cada cstrato iden-
tificado de interés para el anilisis de la cstabilidad o de
los movimientos de la construccion.

Serd aceptable la cstimacién de propiedades mecénicas
basadas en los resultados de penetracién de cono, veleta,
o algin otro ensaye de campo, si sus resultados se han
correlacionado confiablemente con los de prucbas conven-
cionales para los suclos de que se trate.

A fin de especificar y controlar la compactacién de los
materiales cohesivos empleados en rellenos, se recurrira
8 la prueba Proctor estindar. En el caso de materiales
compactados con equipo muy pesado, se recurrira a la
prucba Proctor modificada ¢ a otrs prucba equivalente.
La especificacion y control de compactacién de mate-
riales no cohesivos se basarin en cl concepto de compa-

cidad relativa.
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Fig. 1. Zomificacién Geotécnica de 1a Cludad de México.
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24 Investigacion del hundimiento regional

A menos que existan datos publicados suficientes res
pecto al fenémeno de hundimiento en el drea de interés,
en edificaciones de los grupos A y By (véase Art. 174,
Cap. I, Titulo Sexto) esta investigacion deberi hacerse
por observaciéon directa mediante piezometros y bancos
de nivel colocados con suficiente anticipacidn al inicio de
. la obra, a diferentes profundidades y hasta los estratos
profundos,

TABLA 1

REQUISITOS MINIMOS
PARA LA INVESTIGACION DEL SUBSUELO

A. CONSTRUCCIONES LiGERAS O MEDIANAS DE .

POCA EXTENSION Y CON EXCAVACIONES SO-
MERAS - |

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

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

Perimetro de la construccion P < 80 m en las Zonas

Iyllo

PS 120 m en la Zona

1§

Profundidad de desplante D¢ <25 m

ZONA 1

1. Deteccién por procedimientos directos, eventual-
mente apoyados cn métodos indirectos, de rellenos sueltos,
galerias de minas, grictas y otras oguedades.

2. Pozos a ciclo abierto para determinar la estrati-
grafia y propicdades de los materiales y definir la profun-
didad de desplante.

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

recomendado debera justificarse a partir de resultados
de las pruebas de laboratorio o de campo realizadas,

ZONA 1l

1. lnspet:cién superficial detallada después de limpie-
za y despalme del predio para deteccién de rellenos suel-
tos y grietas,

2. Pozos a ciclo abierto o sondeos para determinar
la estratigrafia y propiedades indice de los materiales del’
subsuelo y definir la profundidad de desplante.

3. En caso de considerarse en el disefio del cimiento
un incremento neto de presién mayor de 5 t/m?, bajo
zapatas o de 2 t/m? bajo cimentacion a base de losa con-
tinua, €l valor recomendado debera justificarse a partir

de resullados de las prucbas de laboratorio ¢ de campo-
realizadas.

ZONA Ll

1. Inspeccién superficial detallada para deteccion «
rellencs aueltos y grietas.

2. Pozos a cielo abierto complementados con explora-
cién mas profunda para dctcrminar la estratigrafia y
propiedades de los materiales y definir la profundidad de
desplante.

3. En caso de considerarse en el disefio del cimiento
un inciemesto neto de presién mayor de 4 t/m? bajo za.
patas o de 15 t/m? bajo cimentaciones a base de losa
general, el valor recomendado debera justificarse a partir
de resultacus de las pruebas de laboratorio o de campo
realizadas.

B. CONSTRUCCIONES PESADAS, EXTENSAS O
CON EXCAVACIONES PROFUNDAS

Son de esta catcgoria las cdificaciones que tienen al
menos una de las siguientes caracleristicas: .-
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Peso unitario medio de la estructura w > 5t/m?

Perimetro de la construccién P > 80 m en las Zonas
Iyll,o

P>12 m en la Zona
111

Profundidad de desplante D;> 25 m

ZONA4 |

1. Deteccion, por procedimientos directos, eventual-
mente apoyados en métodos indircctos, de relienos suel-
tos, galerias de minas, grietas y otras oquedades.

2. Sondeos o pozos profundos a cielo abierto para
determinar la estratigrafia y propiedades de los materia-
les y definir la profundidad de desplante. La profundidad
de la exploracion con respecto al nivel de desplante sexa
al menos igual al ancho en planta del elemento de cimzn-
tacfon, pero debera abarcar todos los estratos sueltos o
compTresibles que puedan afectar ¢l comportamiento de Ja
cimentacién del edificio. -

ZONA II

1. Inspeccién superficial detallada después de limpie-
za y despalme del predio para deteccion de rellenos suel-

By i 2,

tos y grictas.
’ uh

2. Sondeos con recuperacién de muestras inalteradas
para determinar la estratigrafia y propiedades indice y
mecénicas de los materiales del subsuelo y definir la pro-
fundidad de desplante. Los sondcos permitirin obtener
un perfil estratigrafico continuo con la clasificacién de
los materiales encontrados y su contenido de agua. Ade-
maa, e obtendrin muestras inalicradas de los estratos
que puedan afectar ¢l comportamiento de la cimentacién.
Los sondeos deberdn realizarse en niimero suficiente para
verilicar si ¢l subsuelo del predio cs homogénco o definir
sus variaciones dentro del drea estudiada.

3. En caso de cimentaciones profundas, investigacion
de la tendencia de los movimientos del subsuelo debidos
a consolidacién regional y determinacién de las condicio-
nes de presion dcl agua en el subsuelo, incluyendo detec.
cién de mantos acuiferos colgados arriba del nivel maxi-
mo de excavacion. '

ZONA 111

1. Inspeccién superficial detallada para deteccion de
rellenos sueltos y grietas.

2. Sondeos para determinar la estratigrafia y propie-
dades indice y mecinicas de los mateériales y definir la
profundidad de desplante. Los sondecos permitiran obtener
un perfil estratigrafico continuo con la clasificacién de
los materiales encontrados y su contenido de agua. Ade-
mas, se obtendrin muestras inalteradas de todos los es-
tretos que puedan afectar ¢l comportamiento de la cimen-
tacién. Los sondeos deberiin renlizarse en nimero sufi-
ciente para verificar la homogencidad del subsuelo en el
predio o definir sus variaciones dentro del drea estudiada.

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

ARTICULO 217.- Eneste Capitulo se disponen Jos requisitos
minimos para ¢l disefio y edificacion de cimentaciones, Requi-
sitosadicionalesrefauivos a los méiodos dedisenoy edificacion
y a ciertos lipos especificos de cimentacion se fijaran en las
Normas Técnicas Complementarias de este Reglamento.

ARTICULO 218.- Toda cdificacion se soportara por m:d:o
de una c:mcntacnon apropiada.

Lasedificacic:.2s no podran en ningun caso desplantarse sobre
terra vegetai .uelos o rellenos sueltos o desechos. Solo serd
aceptable cimentar sobre lerreno natural competente o rellenos
aruficiales que no incluyan materiales degradabies y hayan
sido adecuadamente compactados

Elsuelode cimentacion debera protegerse contra deterioro por
intemperismo, arrasire por flujode aguas superficiaies osubte-

raneas y secado local por la opcrac:on de caldem o equ:pos
similares. .

ARTICULO 219.- Parafines de este Titulo, el Distrito Federal
se divide en tres zonas con las siguientes caractcnslicu gene-
rales:

Zona 1. Lomas, formadas por rocas o suelos generalmente
firmes que fucron depositados fuera dej ambiente lacustre,
peroenlos que pueden existir, superficialmente ointercalados,
depositos arenosos en estado suelto o cohesivos relativamente
biandos. En esta Zona, es frecuente la presencia de oquedades
en rocas y de cavernas y tuncles excavados en suclos para
explotar minas de arena; :

Zona II. Transicion. :n Ja que los depésitos profundos se
encuentran a 20 m. de profundidad, o mencs, y que esta
constituida predominantemente por estratos arenosos y
limoarenosos intercalados con capas de arcilla lacusire; el
espesor de €stas es variable entre decenas de ccnnmelms y
pocos meiros, ¥

'.Zom HI. Lacustre, integrada por polentes deposites de'arcilla
altamente compresible, separados por capas arenosas con

contenidodiversode limooarcilla, Estascapasarenosassonde
consistencia firme a muy dura y de espesores variables de
centimetros a varios metros. Los depdsitos lacusires suelen
estar cubiertos superficialmente por suclos aluviales y reile-
nos anificiales; el espesor de este conjunto pueds ser superior
as0om; -

La zona a que corresponda un predio se determinara a partirde
las investigaciones que se realicen en el subsuelo del predio
objeto de estudio, tal y como lo establezcan las Normas
Tecnicas Complementarias. Encasode Edificacionesligeraso
medianas, cuyas caractensticas se definan en dichas Normas,
podra determinarse la zona mediante el mapa incluido en las
mismas, si ¢l predio esta dentro de la porcion zonificada; los
predios ubicadas a menos de 200 :1n. de las fronteras entre dos
de las zonas antes descritas se supondrin ubicados en la mas
desfavorable,

ARTICULO 220.- La investigacion del subsuelo del sitio
mediante explorcion de campo y pruebas de laboratonio
deberd ser suficiente para definir de manera confiable los
parametros de disefio de la cimentacion, la variacién de los
mismos en la planta del predio y los procedimientos de edifi-
cacion, Ademas, deberi ser tal que perrnita definir:

I. En la zona I a que se refiere el anticulo 219 del
Reglamento, si existen en ubicaciones de interes
materiales sueltos superficiales, gnetas, oquedades
naturales o galerias deminas, y encaso afinnativosu
apropiado tratamiento, ¥
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II. En las zonas II y I}l del anticulo mencionado #n la
fraccion anterior, la existencia de restos arqueciogi-
cos, cimentaciones antiguas, grielas, variaciones
fuertes de estratigrafia, histonade carga del predioo
cualquier otro factor que pueda originar
asentamientosdiferencialesdeimportancia,demodo
que todo ello pueda tomarse en cuenta en el disefio.

ARTICULQ 221.- Deberan investigarse el tipo y las condi-
ciones de cimentacion de las cdificaciones colindantes en
materia de estabilidad, hundimienios, emersiones,
agrictamientos del suelo y desplomes, y tomarse en cuenta en
el diserio y edificacion de la cymentacion en proyecto.

Asimismo, se investigaran la localizacion y las caractensticas
de las obras subterraneas cercanas, eXxistentes o proyectadas,
pertenecientces a ta red de transpone coleclivo, de drenaje y de
otros servicios publicos, con objetode venficar que la edifica-
cion no cause dafios a tales instalaciones m sea afectada por
ellas.

ARTICULQ 222.-Enlas zonas Il y IIl senaladas en elarticulo
219 de este Reglamento, se tomari en cuenta la evolucion

futura del proceso de hundimiento regional que afecta a gran’

parte del Distrito Federal y se preveran sus cfectos a corto y
‘largo plazo sobre el comportamiento de ja cimentacion en
proyecto. .

ARTICULO 223.- Larevision de la seguridad de las cimenta-
ciones, consistira, de acuerdo con el articulo 193 de este
Reglamento, en comparar la resistencia y las deformaciones
maximas aceptables del suclo con las fuerzas y deformaciones
inducidas por las acciones de diserio. Las acctones seran
afectadas por los factores de carga v las resistencias por los
factores de resistencia especificados en las Normas Tecnicas
- Complementarias, debiendo revisarse ademas, la seguridad de
ios miembros estructuraies de la ctmentacion, con los mismes
criterios especificados para la estructura.

-ARTICULO 224.- En el diseiio de toda cimentacion, se
-considerardn los siguientes estados limite, ademas de los
correspondienies a Jos miembros de la estructura:

‘1. De falla:

a) Flotacion;

b) Desplazamiento piastico local o general del suelo
bajo la cimentacion, ¥ oo

¢) Falla estructurat de pilotes, pilas u otros clementos
de la cimentacion.

. II. De servicio:

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

b) Inclinacion media, y
c) Deformacion diferencial.

En cada uno de estos movimientos, sc consideraran el compo- -
nente inmediato bajo carpa estitica, ¢l accidental,
principalmente porsismo, y el diferido, por consolidacion, y la
combinacion de los tres. El valor esperado de cadauno deales
movimicnlos debera ajustarse a lo dispuesto por las Normas
Técnicas Complementarias, para no causar daos intoierables
a la propia cimentacion, a la superestructura y sus instalacio-
nes, a los elementos no estructurales y acabados, a las
Edificaciones vecinas ni a Jos servicios publicos.
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EXPLORACION DEL SUBSUELOQ.

I

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

DEPOSITOS LACUSTRES Y ALUVIALES.

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

A unos 15 km. al oeste del sondeo BNF-1 (véase fig.. 9), el sondeo Pc-190 de la fig. 10 revela
una estratigrafia muy diferente, con presencia de arcillas lacustres entre 5 y 15 m de
profundidad y el resto de la columna formada por arenas generaimente mezcladas con finos -
limosos o arcillosos; notes el cambio marcado-en el contenido de agua (un orden de magnitud)
entre las arcillas blandas si se compara el sondeo Pc-143 con el Pc-62, este ultimo localizado al
sudoeste de la Ciudad (fig. 9); segun los datos de la fig. 11, salvo delgadas capas de arcilla
lacustre, el subsuelo esta constituido en este sitio por una compleja secuencia de estratos
areno-limosos o arcillosos poco compresibles.
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Los ejemplos presentados en las figuras 7,8,10 y 11 ilustran la notable variacién estratigrafica
del subsuelo de la Ciudad, y la fig. 9, uno de los factores (la salinidad del agua) que puede
influir en las caracteristicas mecanicas de los depositos de arcilla blanda. Es limitada la
informacion hacia el sur de la Ciudad, en terrenos agricolas que fueron urbanizados en las dos
Ultimas décadas, ocupando el fondo de los lagos Xochimilco y Chalco. A corto plazo se espera
contar con datos de exploraciones y estudio geotécnicos en esa regidén del Valle® donde se
anticipan cambios apreciables en la conformacion estratigrafica y en las propiedades de las
arcillas blandas que, no obstante reconocer el mismo origen (cenizas volcanicas), su fase
solida se deposité en un medio menos salino que el del lago de Texcoco.

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

SONDEO EN LAS ZONAS BAJAS DEL VALLE.

E! método mas confiable y completo consiste en extraer muestras inalteradas del terreno-en
forma continua, usandc tubos deilgados (Shelby) para ias arciflas blandas y el muestreador
Denison para los suelos duros o granulares compactos. Por su alto costo, este método solo’se
justifica en proyectos importantes o investigaciones particulares del subsuelo.

En la practica, es usual recurrir al sondeo de penetracion estandar (SPT), mediante el cual se
recuperan muestras alteradas y se estima la resistencia a la penetracion de la herramienta,
contando el nimero de golpes segun especificacion normalizada. El proceso de hincado del
muestreador debe estar a cargo de personal entrenado para realizar |la identificacion de campo
de los especimenes obtenidos, verificar cuidadosamente la vericalidad del -equipo y las
profundidades de prueba, proveer lo necesario para que no se altere el nivel freatico, vigilar-que
se rime y limpie el pozo hasta la elevacién a que penetro la herramienta, después de cada
extraccién; ademas, conservar en frascos herméticos las muestras para su examen y
determinacién de propiedades indice, de las que el contenido de agua en la mas caracteristica
en el caso de los materiales arcillosos de!l Valle, y finalmente, proceder a la verificacion visuat y
manual de los especimenes en estado seco. Para la identificacic:n es recomendable aplicar los
procedimientos propuestos por A. Casagrande que conforman el Sistema Unificado de
Clasificacion de Suelos (SUCS). Las corretaciones entre el numero de golpes SPT y la
compacidad relativa de arenas o resistencia al corte de arcillas, asi como las apreciaciones
cualitativas de ciertas propiedades mecanicas a partir de la clasificacién SUCS, pueden
constituir una guia valiosa para orientar el estudio detallado del subsuelo en cuanto a seleccion -
de muestreadores, numero y localizacion de especimenes, tipos de ensaye, etc., que deben
implantarse para el disefio de cimentaciones. ’

® Investigacian geolégica, geofisica y geotecnica que realizan PEMEX,CFE vy el instituto de Ingenieria,
UNAM, a raiz del terremoto del 19 de septiembre de 1985,
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La variedad del sondeo SPT es el denominado mixto, en el que se intercala a profundidades
especificadas el muestreo de especimenes inalterados con tubo de pared delgada; para
determinar tales profundidades se requiere conocer la estratigrafia del sitio, Io cual puede
lograrse con un sondeo SPT previamente ejecutado.

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

‘a) la precision con que pueden determinarse las fronteras de los diferentes estratos del

subsuelo, y ,
b} una medicidon mas correcta de la resistencia a la penetracién

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

Los métodos indirectos como el geoeléctrico o bien el geosismico de refraccién, si bien
aplicables en estudio de gran visidon y que cubren areas extensas, no proporcionan la
informacién necesaria para el disefio de cimentaciones.

EXPLORACION EN TERRENOS ALTOS DEL VALLE (LOMAS).

Hacia el oeste y sur de la Ciudad de México, se pasa de las cuencas que alojan en el pasado a
lagos conteniendo depdsitos blandos de arcillas y aluviones intercalados, a lomerios formados
por una gran diversidad de materiales térreos, la mayoria de origen volcanico (tabas,
conglomerados, ignimbritas, lavas). Por efecto del intemperismo y la erosion, det Valle se
caracteriza por tener una topografia accidentada, drenaje bien definido hacia la zona lacustre, y
junto a terrenos duros la presencia de depodsitos recientes, aluviales y eolicos, compresibles o
colapsables, de resistencia al corte entre media y baja, y espesos muy variables. La
exploracién de sitios en esta zona del Distrito Federal puede ser dificil y costosa; los método

" descritos en el inciso anterior generalmente no son aplicables y es usual excavar pozos a cielo
abierto para conocer la estratigrafia y extraer muestras cubicas hasta profundidades de 10 a
15m; en caso de excepcion, se realizan sondeos con equipo rotatorio recuperando ntinizos de,
por lo menos, 6 cm de didmetro a fin de clasificar la roca y realizar ensayes para determinar su
resistencia a compresion simple o triaxial y los respectivos modulos de deformacién.

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

COMENTARIO.

Las condiciones del subsuelo en el area metropolitana de la Ciudad de México son de tal
variedad que no es posible sintetizarlas mediante un modelo simple y representativo a la vez.
Por ello, la exploracion de estratigrafia y la determinacion de propiedades mecanicas es una
labor que no admite sustitutos para el disefio de cimentaciones.

ZONIFICACION DEL DISTRITO FEDERAL.

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

Segun aclaran las disposiciones reglamentarias, el plano de zonificacién no tiene otro objetivo
que servir de referencia a las normas sobre seguridad estructural de las edificaciones. Los
sondeos que el reglamento demanda como minimo para explorar el subsuelo son |a base para
que el geotecnista identifique la zona a la que pertenece el predio en cuestién, aplicando los
criterios*gue al respecto establece la misma regulatoria.
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DEFINICION DE LA ZONA G EOTECNICA DEL PREDIO
Y DE LAS CARACTERISTICAS DEL SUBSUELO

LOCALIZAR UBICACION DEL
] I
PREDIO EN MAPA N.T.C.C. osct:s;&c;g&?ou
PARA DETERMINACION PRO- A PARTIR DEL
VISIONAL DE LA ZONA. ANTEPROYECTO
RC. 210

R A

wssT/M?

PSBOM. (21, Z.11} -

P&I20M 1Z.il)
DFS2.5M

CONSTRUCCIONES CONSTRUCCIONES
LIGERAS O MEDIANAS PESADAS O EXTENSAS
EXCAVACIONES SOMERAS EXCAVACIONES PROFUNDAS
SE DEFINE LAZONA A . REALIZAR INVESTIGACION
PARTIR DE LA UBICACION MINIMA REQUERIDA SEGUN
DEL PREDIO EN MAMA, TABLA LB DE LAS
N.T.C.C. RcC. 210 N.T.C.C.

REALIZAR INVESTIGACION .
: SE DEFINE LA ZONA
MINIMA REQUERIDA SEGUN . A PARTIR DE LAS

TABLA LLA. DE LAS INVESTIGACIONES
N.T C.C. : i

I ' I

ESTUDIOS NECESARIOS ADICIONALES PARA DEFINIR ADECUADAMENTE
LAS CARACTERISTICAS DEL SUBSUELQ [RC.OF ARTS 220, 221 ¥ NT.C.C

22,23, 2.4 7

DI SENO ESTRUCTURAL

PROCEDIMIENTO PARA DEFINIR LAS CARACTERISTICAS DEL SUBSUELO
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4. DISENO ESTRUCTURAL DE LA CIMENTACION
4.1. Introduccién

Las Normas Técnicas Complementarias para disefio y Construccion de Cimentaciones
establecen que los elementos mecanicos requeridos para e! disefio estructural de la
cimentaciéon deberan determinarse para cada combinacion de acciones sefaladas en
3.1. Estas combinaciones, tal como indica el inciso 3.1 de las normas, comprenden dos
casos:

- Acciones permanentes mas acciones variables (carga muerta, carga viva, acciones
debidas a equipo vibratorio, hundimientos diferenciales, etc.)

- Acciones permanentes mas acciones variables con intensidad instantanea mas
acciones accidentales (viento o sismo).
Para ambos casos deberan revisarse dos condiciones limite: de falta y de servicio.

El problema a resoiver, al disefar estructuralmente la cimentacion consiste en determinar
. la distribucion de reacciones bajo la cimentaciéon para cada una de las combinaciones de
carga a que pueda estar sujeta la estructura durante la construccion, y posteriormente
durante su vida util. Conocida esta distribucién de ecuaciones es posible, mediante las
ecuaciones de |a estatica, calcular los elementos mecanicos, fuerza cortante y momento
flexionante, y calcular la cantidad de acero de refuerze y su distribucion entre los
elementos estructurales que constituyen la cimentacion.

En virtud de que debe haber compatibilidad de deformaciones entre la cimentacién y el
suelo, juegan un papel muy importante las propiedades mecanicas de compresibilidad
del suelo de apoyo Y [as propias de la estructura y su cimentacion.

Las propiedades macanicas de compresibilidad son funcién, dependiendo del tipo de
suelo, tanto de nivel de esfuerzos como del tiempo (Zeevaert, 1973). Asi mismo, dichas
propiedades son diferentes en condiciones de carga que en condiciones dinamicas, de
viento o sismo.

En el caso de la estructura, las propiedades macanicas que, en un momento dado se
requieran, dependen del tipo de analisis. Ha sido comun en el pasado, para calcular los
desplazamientos que sufre una estructura, tomar en cuenta Unicamente las
deformaciones debidas a flexién, despreciando los esfuerzos de la fuerza cortante,
torsién y carga axial. Sin embargo, con el cada vez mas facil acceso a herramientas de
computo poderosas, es posible el analisis de estructuras complejas de manera
relativamente simple, en donde se tomen en cuenta todos los efectos.

4.2 Compresibilidad y calculo de deformaciones en el suelo.
La deformacién & que sufre un estrato de suelo de espesor d, cuando se le aplica un

incremento de esfuerzos Ac, estd dada porla expresion:

5N=(M'd'AG)N



en donde M es el moédulo de deformacién unitaria del estrato N, determinado en el
laboratorio para las condiciones de cargas que espera tendra el suelo bajo la
cimentacion.

La expresion anterior puede simplificarse de la forma:

BN =aN- AO’N

en este caso ay representa la compresibilidad volumétrica del estrato N.para el nivel
medio de esfuerzos impuestos por Aoy (Zeevaert, 1980).

Si se quiere calcular el hundimiento en diferentes puntos bajo la cimentacién, puede
utilizarse un procedimiento matricial (Zeevaert, 1980), el cual permite tomar en cuenta al
mismo tiempo, distribucién no uniforme de reacciones y uno o mas estratos
compresibles, fig 1.

La ecuacién matricial para el calculo de hundimientos es la siguiente:

{8}=(8)" - {a}

conocido el asentamiento bajo cada punto puede determinarse el modulo de cimentacion
o constante de resorte equivalente, por medio de la expresion:

K=qi. &/
en donde a, representa el area donde actla la presion de contacto g;.

4.3 Calculo de desplazamientos en la estructura de cimentacion y su
compatibilidad con las deformaciones del suelo.

Los desplazamientos que sufre la estructura de cimentacion dependeran de las fuerzas
externas aplicadas y de las condiciones de apoyo que se impongan.

Tradicionalmente, el analisis de |la superestructura se lleva a cabo suponiendo que ésta
se apoya firmemente en la cimentacion, sin permitir desplazamientcs ¢ giros de los
apoyos. Las reacciones que se obtienen, fuerzas y momentos, se consideran acciones
sobre la cimentacion.

Actualmente se han desarrollado algunos procedimientos de calculo (Demeéneghi A.
1983,1990) que toman en cuenta de manera integral la superestructura, su cimentaciéon y
el suelo de apoyo. La distribucidn de reacciones bajo la cimentacion depende de la
configuracion deformada de la cimentacion. -

Si la cimentacion se considera 100% flexible, esta adoptara la configuracion que resuita
de aplicar al suelo una carga uniformemente reparida.

Si la cimentacién se considera 100% rigida y no hay excentricidad de carga, el
hundimiento sera el mismo bajo cualguier punto de ia cimentacién. En este caso, la



distribucién de reacciones es tal que se genera un “punteo” del centro hacia las orillas,
fig 2.

El caso mas general es aquel en el que la estructura de cimentacion tiene una rigidez
finita El. La distribucion de reacciones se determinan estableciendo la compatibilidad de
deformaciones entre la estructura de cimentacion y el suelo, considerando que aquella
se apoya en una serie de resortes que representan al suelo, fig 3.

El calculo de las reacciones en cada resorte podra determinarse utilizando alguno de los
métodos conocidos de analisis, el método de las fuerzas o flexibilidades, o el método de
los desplazamientos o rigideces.

Los desplazamientos en cada uno de los resortes se calcularan con la expresion:

6,= R, ! Ki

Estos desplazamientos deberan ser iguales a los que sufre el suelo debido a la
aplicacion de las presiones de contacto o reacciones del suelo

q= Ri / a;

Si los desptazamientos no resultan iguales, seréd necesario proponer otro valor para el
modulo de cimentacion o constante de resorte K, . El valor del nuevo K; podra calcularse
como se indica en 4.2.

El procedimiento anterior se repite hasta que en dos ciclos sucesivos el valor del médulo,
de cimentacidén no cambia o el cambio es insignificante desde un punto de vista practico.

Es posible, (Zeevaert, 1980, Demeéneghi, 1983, 1990) llevar a cabo el calculo anterior sin
realizar iteraciones, obteniendo |a distribucion de reacciones final en un sélo paso.

4.4 Ejemplo de calculo
Para ilustrar el procedimiento de calculo anterior, considérese ef caso de cimentacion
que se muestra en la figura 4. ‘

Se trata de un cajon de 12x24 desplazando en un suelo de compresibilidad media a alta.
Se determinara la distribucidon de reacciones en sentido longitudinal para los casos de
cimentacion 100% rigida y cimentacién semiflexible con rigidez El= 6x10° ton-m? .

Para obtener la ecuacion matricial de hundimientos en el suelo, se dividira el cajon de
cimentacién en 6 franjas iguales de 4m de ancho cada una. La matriz de influencias de
cada franja se calculé utilizando el algoritmo para x=3 (Zeevaert); obteniendo la matriz de
influencias siguiente: ' '



Estrato 114 I21 laq la1 lsg le1
A 0.8938 0.0477 0.0018 0.6003 0.0001 0.0000
B 0.4252 0.1791 0.0330 0.0072 0.0021 0.0007
C 0.1498 0.1143 0.0575 0.0248 0.0106 0.0048
D 0.06786 0.0600 0.0432 0.0270 0.0158 0.0080
E 0.0408 0.0380 0.0310 0.0228 0.0156 0.0_‘I 03

El hundimiento del centro de cada franja debido a la carga unitaria aplicada en la ffanja 1
se obtiene multiplicando la transpuesta de la matriz de influencias por el vector de

compresibilidad volumeétrica de los estratos.

dond‘e resﬁlta:

(1T - {ox} = {3ji}

B11

821

531

64»1

85!

861

16.9040

4.4630

1.6640

0.7540

0.3700

0.1940 cm’/kg

Para obtener los valores debidos a cargas unitarias aplicada en |las demas franjas se
procederia de la misma manera. Sin embargo, debido a que todas las areas son iguales,
la matriz de hundimientos unitarios puede formularse rapidamente, tomando como eje de
simetria la diagonal principal. De esta manera se obtiene la matriz de asentamientos

unitarios y la ecuacién EMA.

16.9040 | 4.4630 | 1.6640 | 0.7540 | 0.3700 | 0.1940 as | &
44630 | 16.904 | 44630 | 16640 | 0.7540 | 0.3700 Q2 | &
1.6640 | 4.4630 | 16.904 | 44630 | 16640 | 0.7540 | x | as| &,
0.7540 | 1.6640 | 4.4630 | 16.904 | 4.4630 | 1.6640 Qs | B4
0.3700 | 0.7540 | 1.6640 | 4.4630 | 16.804 | 4.4630 s | &5
0.1940 | 0.3700 | 0.7540 | 1.6640 | 4.4630 | 16.904 a | 8




a) Cimentacién 100% rigida

Debido a que no hay excentricidad de carga, el hundimiento bajo cada punto de la
cimentacion debe ser el mismo, en consecuencia aplicande EMA y resolviendo el
sistema de ecuaciones para las reacciones q; , suponiendo un asentamiento de 15cm,
se tiene: -

q4 q: * ] I Qs Qs

0.6670 0.4980 0.4830 0.4830 0.4980 * | 0.6670 Kg/cm®

Debe haber equilibrio externo por lo gue W “= Tg+a, = W, ; en este caso resulta W'=
1582.08 ton, por lo que el factor de correccion sera f,= 2133.3/1582.08= 1.348

Finalmente, las reacciones que resultan para esta condicion son:

8.9940 | 6.7150 | 65130 | 6.5130 | 6.7150 | 8.9940 | Ton/m’

di

Ki 21.3440 | 15.9360 | 15.4560 | 15.4560 | 15.9360 | 21.3440 | Ton/cm

Asi mismo el hundimiento sera 8,= 1.348 x 15=20.2 cm

En la figura 5 se muestra el diagrama de momento flexionante en la cimentacion
calculado con la distribucién de reacciones anterior. En esa misma figura se ha-
superpuesto el diagrama correspondiente a una distribucion uniforme de reacciones.
Puede notarse el cambio de signo que resulta.

b) Cimentacion semiflexible con El=6x10° ton-m® .

Para resolver el problema se supone la cimentaciéon apoyada sobre resortes, tal como se
indica en la figura 4. Los valores iniciales de K; se tomaron de |os resultados obtenidos
en el caso de cimentacion rigida.

El método de calculo utilizado es el de rigideces, obteniendo como primera aproximacion
las reacciones siguientes:

'
—

R; 453.242 | 323.5320289.6320|289.6320|323.5320 | 453.2420 Ton ~
q 9.4430 | 6.7400 § 6.0340 | 6.0340 | 6.7400 | 9.4430 ton/m’
di 20.8640 | 20.1650 | 19.3070 | 19.3070 | 20.1650 | 20.8640 cm

Ki 21.7240 { 16.0440 | 15.0010 | 15.0010 | 16.0440 { 21.7240 | Ton/cm

Aplicando EMA se calcularon los asentamientos &;.4

resolviendo el sistema hiperestatico nuevamente.
l.as iteraciones continian hasta obtener la precision deseada.

¥y los nuevos valores de K., ,



Para el ejemplo se consideré satisfactorio después de la tercera iteracién, obteniendo los
. siguientes resultados:

281.1640

Ri 456.1690 329.0740 281.1640( 329.0740456.1690 ton
ai 9.5040 | 6.8560 | 5.8580 | 5.8580 | 6.8560 | 9.5040 | Ton/m*
ki 21.7520 | 16.1840 | 14.8110 | 14.8110 | 16.1840 | 21.7520 | Ton/cm

De la misma manera que para el caso de cimentacidn rigida en la figura 5 se dibujé el
diagrama de momento flexionante correspondiente.

4.5 Conclusiones,

Conocidos los elementos mecanicos. en la cimentacion puede procederse al disefo
estructural, proporcionando la cantidad de acero de refuerzo necesario, asi como su
distribucién correcta. - A
Puede notarse, de la observacién de la figura 6, que la condicién de reacciéon uniforme,
aparte de que no cumple con el requisito de compatibilidad entre las deformaciones de la
estructura y los asentamientos del suelo, puede llevar a disefios del lado de la
inseguridad al colocar de manera incorrecta el acero de refuerzo, o bien, a costos
adicionales innecesarios.
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Figura 4.




PROCEDIMIENTO PARA EL CALCULO
DE HUNDIMIENTOS EN EL SUELO
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Figura 1.
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DISTRIBUCION DE REACCIONES

EN CIMENTACION RIGIDA
P1 P2 L P3 P4
F 9 3 F 3 &5 r F 3
R

Figura 2,

PROCEDIMIENTO DE CALCULOQO EN CIMENTACIONES
SEMIFLEXIBLES DE RIGIDECES (El)

P1. 2 GL 3 P4

2 3 4 5 . 6
g_m §_K2 §K3 im iKs iKG\— El

Ejemplo de Caiculo

Figura 3.

CLASIFICACION DE LAS CIMENTACIONES




Se le llama cimentacién a la base de la estructura que soporta y que transmite al
subsuelo las cargas de aquella. . -

Cada tipo de construccién tendra una cimentacién particular, que depende de la forma
en que bajan las cargas y del tipo de suelo de apoyo.

En el Valle de México y en particular en el Distrito Federal se tienen diferentes suelos,
con propiedades mecanicas de resistencia, compresibilidad y permeabilidad diferentes.
De ahi que se ha dividido en tres zonas:

ZONA DE LOMAS

ZONA DE TRANSICION - Baja
- Alta

ZONA LACUSTRE - Lago Centro ,
- lLago Virgen

El sitio donde se vaya a localizar una construccidon debera de investigarse para
determinar adecuadamente las condiciones de! subsuelo, independientemente de la
zona a que corresponda.

Las cimentaciones pueden clasificarse en tres grandes grupos:

SOMERAS O SUPERFICIALES (Zapatas y Losas)

COMPENSADAS (SEMIPROFUNDAS) (Cajones de cimentacién: semicompensados 6
sobrecompensados)

PROFUNDAS (Pilotes de friccion, pilotes de punta y pilas)

Cada tipo de cimentacion ««bera disefarse para cumplir con lo siguiente:

1. Tener seguridad adecuada contra la aparicién de todo estado limite de falla posible
ante las combinaciones de acciocnes mas desfavorables que puedan presentarse
durante su vida util.

2. No rebasar ningun estado limite de servicio ante combinaciones de acciones que
correspondan a condiciones normales de operacion.

10
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3. ANALISIS DE DEFORMACIONES EN LOS SUELOS-

Agustin Deméneghi Colinax
_Héctor Sanginés Carcla

3.1 Determinaciodn de deformaciones en los suelos

3.1.1 Deformacidn de un suelo en el campo

Para ilustrar la forma de determinar las deformaclones del terreno de
cimentacidn, consideremos un elemento de suelo gue por peso propio
estd sometido al estado de esfuerzos mostrado en la fig 3.la.
Consideremos que este estado.de .esfuerzos-se -puede sustituir por una
presién de confinamiento equivalente.-al esfuerzo normal en el plano
octaédrico P, dada por el promedio de los tres esfuerzos normales

p, = (1/3) (p, + P, * P ) (3.1)

Supongamos gque las presiones horizontales P, Y p, son iguales entre
si y proporcionales a la presidén vertical P, '

P, ™ P, = K'p

deonde Ko es el coeficiente de presién en reposo del suelo.
- Sustituyendo en la ec 3.1

p,=(1+2K )p /3 | (3.2)
La fig 3.1b muestra al elemento de suelo sometido a una presién de
confinamiento equivalente'pc.

”

Supongamos ahera gue se construye una cimentacién y ésta ocasiona
incrementos de esfuerzo normal o, oY ay en el elemento (fig 3.2).

Estos incrementos de esfuerzo producen deformaciones verticales y
horizontales en el elenento. En..cimentaciones es wusual gque 1la
deformacion que interesa al ingeniero sea la deformacidn vertical §.

i

del elemento. Existen varios métodos ~ para determinar esta

deformacion; uno de ellos trata del empleo de la ley de Hooke, gque
consiste en lo siguiente

e = [ o=V ( o+ Uy ) 1 / E (3.3)

5 =¢ H . (3.4)

z z

* Profesor del Departamento de Geotecnia. Divisidén de Ingenieri:
Civil, Topografica y Geodésica. Facultad de Ingenieria. UNAM



donde = deformacidén unitaria del elemento

modulo de elasticidad del material
relacioén de Poisson
espesor del elemento

Il

€
z
E
1%
H

Los esfuerzos o, ¢ Y. a} se pueden obtener con la teoria de
z - X

Boussinesg, empleando las ecuaciones que se presentan en el incis
3.4 de este capitulo. :

3.1.2 Propiedades de deformacidn de los suelos

En los suelos ocurren diversos. tipos de deformacicnes: eldstica,
plastica, elastoplastica, viscosa, etc, por lo que el valor de E se
tiene que tomar de acuerdo con el tipo de suelo y el fendmeno que se
esté estudiando. Cabe aclarar que, dado que las relaciones
esfuerzo-deformacién en los suelos son no lineales, conviene con
frecuencia trabajar con el mdédulo secante de deformacién para
determinar el valor de E correspondiente, utilizando niveles de
esfuerzo lo mé@s cercanos a la realidad.

A continuacién veremos la forma de determinar los diferentes valores
de E.

La determinacidén de las propledades de deformacidén para el andlisis
de movimientos en una cimentacién, se puede ilustrar considerando un
elemento de suelo en una prueba de compresidén triaxial, sometido a’
estado de esfuerzos gue se muestra en la fig 3.3; consideremc

adicionalmente gque se trata de una arcilla saturada. Suponiendo que
la probeta de suelo tiene un esfuerzo de confinamiento P, Y un

esfuerzo desviador o iniciales, primeramente se reduce el esfuer:zo

o a cero (para representar la descarga por excavacién, decremento de

r

carga, etc), con lo que se obtiene el nédulo de rebote elédstico E
e

del suelec (fig 3.4). A continuacion, mnanteniendeo aplicadeo el
confinariento p , se vuelve a aplicar el esfuerzo o, con lo que se
[+
-determina el modulo de recompresién E (fig 3.4). Aplicando un
rec
esfuerzo de compresién ¢ se presentard .un asentamiento adicional
z -

debido al incremento neto de carga o =90, -0, donde o es el

esfuerzo normal debido a la carga tctal de la estructura; a esta
deformacién se le puede denominar asentamiento por compresioén; el
modulo de deformacidén correspondiente sera E (fig 3.4). Tenemos

entonces tres moédulos de deformacidn, a saber
e re c c n

E = o / £_ E =0 /¢ E =0 / £,

Dependiendo del tipo de deformacion que se esté determinando, se
enplea alguno de los nrédulos Ee, E o E en la ley de Hooke de la ec

3.3.



Finalmente, y dado que el suelo es una arcilla saturada, manteniendo
el esfuerzo o constante se presentard una deformacidn a largo plazo
z .

e, (fig 3.4).

Vemos entonces que las propiedades de deformacién para una
cimentacién »se pueden determinar todas ellas en una prueba de
compresidén triaxial. Sin embargo, este tipo de ensaye resulta dificil
de realizar en arcillas saturadas, debide fundamentalmente a.que la
deformacidén diferida £ toma mucho tiempo en esta prueba; por esta

razén, las deformaciones debidas al incremento neto de carga, entre
las que se encuentra la deformacidén a ‘largo-plazo,--se -determinan a
partir de los resultados de una prueba de consolidacidén. Ademds, se
ha observado gque los modulos E y E_ se pueden obtener a partir de

una prueba de compresidén no confinada, debido a gque el esfuerzo
efectivo cambia poco al ser extraida una muestra de arcilla saturada
del terreno natural, es decir, se hace la consideracién de gque ‘el
esfuerzo efectivo en una prueba de compresién no confinada es
aproximadamente igual al esfuerzo efectivo de campo. Con el moédulo Ee

se obtiene 1la componente elastica de la deformacién debida al-
‘incremento neto de carga. - :

En resumen, la expansién por descarga Yy el asentamiento por
recompresicén se determinan con los modulos de rebote elastico y de
recompresion, respectivamente, ambos obtenidos en una prueba de
compresién no confinada. Con el mdédulo de compresidn E se calcula la

deformacidén instantanea debida al incremento neto de carga de la
cimentacidén. La deformacion diferida, ocasionada por el incremento
neto de carga de la cimentacién, se determina a partir de los
resultados de una prueba de consolidacion.

Las propiedades . de deformacion para la determinacién de movimientos
de la cimentacidén debidos a acciones sismicas se obtienen a partir de
ensayes de tipo dinédmico, como el péndulo de torsidén (Zeevaert 1973),
la columna resonante (Jaime et al 1987), etc.

En suelos_friccionantes se sigue un procedimiento similar al de las
arcillas, ““con la diferencia de gque el efecto de 1la presidn
confinaniento es mayor y que el efecto del tiempo .s mucho-menor en
estos materiales. Para suelos granulares existen procedimientos .que
tcman en cuenta en forma explicita el efecto del confinaniento y que
la relacién esfuerzo-deformacidén en ellos es de tipo no lineal; una
de . estas técnicas se presenta en en inciso 3.7 de este capitulo
(Deméneghi 1989).

3.2 Peformaciones permisibles

Las deformaciones calculadas deben compararse con las deformaciones
permisibles de una cimentacion, las cuales deben determinarse para
cada estructura en particular. Por ejemplo, el asentamiento total y
los asentamientos diferenciales de una cimentacidén dependen de la



" opinién de las siguientes personas involucradas.en el disefio de la

cimentacidn (Zeevaert 1991)

a) Propietario del inmueble

b} Inqu111no

c) Ingeniero estructurlsta

d) Arquitecto

e) Autorldad municipal

f) Compania de seguros

g) Opinidn publica
Por lo tanto, con el concursc de opinidn de las personas mencionadas,
llegan a definir los movimientos permisibles de una cimentaciédn.

Sin embargo} para que el lector se dé una idea de los asentamientos
permisibles, y unicamente para fines de anteproyecto se presentan los
valores de la tabla 3.1 (Sowers 1962).

3.3 Estados limite de servicio ) ‘

Los reglamentos de construccién especifican los diferente movimientos
que se deben revisar en una cimentaciodn, los cuales dependen de cada
- caso particular. Por ejemplo, 1las Normas de Cimentaciones del
Distrito Federal establecen que para una cimentacidén compensada se
deben revisar los estados 1limite de servicio que se indican a
continuacidén. Cabe aclarar gque este criterio se puede aplicar en
general a cimentaciones superficiales, profundas, etc, con las
modalidades propias de cada cimentacién.

a) Desplazamientos instantaneos del suele de cimentacidn

Los desplazamientos instantdneos en suelos finos saturados se pueden
calcular utilizando la ley de Hooke (ec 3.3), considerando que la
deformacidn. del suelo ocurre a volumen aproximadamente constante.
Vease el ejemplo 6.1, donde se trata el calculo de expansiones
Y asentamientos por recompr351on considerandolos como movimientos

instanténeos.

Los suelos granulares, debido a su permeabilidad relativamente alta,
experimentan movimientos instantdneos de magnitud alta comparados con
los 4desplazamientos diferidos. La determinacidén de deformacxones en
suelos granulares se puede ver en los ejemplos 3.1, 5.4 y 5.5. B

b) rLeformaciones transitorias y permanentes del terreno de
cimentacion

las propiedades de deformacidn para la determinacidén de deformaciones
transitorias de 1la cimentacién debidas a acciones sismicas se
obtienen a partir de ensayes de tipo dinamico como el péndulo de
torsién (Zeevaert 1973), la columna resonante (Jaime et al, . 1987),

etc.

En la obtencién de las deformaciones permanentes de un suelo
ocasionadas. por un sismo, el fendémeno de la repeticidén de carga e-

.

se



- importante; por .lo.tanto, deben determinarse, en muestras en el
laboratorio, las deformaciones permanentes " acumuladas - por - la
repeticidén de ‘cargas. En forma aproXimada y unicamente para fines de
anteproyecto, se pueden emplear las siguientes expresiones

= & 1+ alogN) 3.5
S o g N) (3.5)
donde S . = deformacién permanente debida a N repeticiones de
p .
carga : )
5§ = deformacién permanente correspondiente a la primera

P
aplicacién de carga
N nimero de repeticiones de carga
a = coeficiente que depende del tipo-de-suelo. Para suelos
granulares a s 0.25 :
log = logaritme decimal (base 10)

Il

c) Asentamiento diferido debido al incremento neto de carga

Considerando que 1la presion efectiva en una arcilla saturada no
cambia en forma importante por una excavacion, el asentamiento a
largo plazo se calcula entonces empleando el incremento neto de
carga, el cual es el resultado de sustraer de la presién o carga
total transmitida al suelo por una subestructura o un elemento de
ella, la presion o carga total previamente existente en el suelo al
nivel de- desplante (RCDF 1976). Ademds, si el terreno-de cimentacidn
consiste en arcilla, el asentamiento debido a cedencia lateral de
suelo es usualmente pequefioc en comparacidén con el asentamiento total;
‘por esta razon, aun el asentamiento de cimentaciones en estratos de
gran espesor de arcilla puede ser evaluado por métodos basados en
deformacién unidimensional (Terzaghi y Peck 1967, art 41); es decir,
para calcular los asentamientos diferidos tunicanente hay que utilizar
el esfuerzo normal vertical o,-

En el ejemplo 6.1 se presenta la wvaluacidén del asentamiento a largo
plazo en una cimentacién compensada. Cabe aclarar que si se desea
obtener adicionalmente la evolucidn del hundimiento, se puede emplear
la teoria' de consolidacion de Terzaghi-Zeevaert 'que considera
adicionalmente la componente de deformacién por viscosidad
intergranular (consolidacidn secundaria); véase para esto Zeevaert
(1585). LT

3.4 Incrementos de esfuerzo en la masa de suelo oca51onados POXr una

carga repartida aplicada en la sguperficie

3.4.1 carga uniforme

A continuacidén se presentan las expresiones para determinar 1los
esfuerzos normales verticales bajo la esgquina de un rectangulo
sometido a una carga uniforme g aplicada en la superficie (fig 3.5).



Para o (Damy 1985) 14

1l 1 ) Xy z
A

+

+ ang tan Jij_ ) {(3.6)
+ z° Yz + Z° g zZ A

z 2

o= 59; [ »

Para ¢y O (Dashké y Kagan 1980)
x

_ .9 [ m__xyz _ tan 2 A
o = [ = ang tan
x 2n 2 (x2+zz)A Xy

+ (1 - 2v) (ang tan y/X - ang tan —%}%&J 1 (3.7)

.9 o _ _xyz o _ t Z A
o = [ ang tan .
Y 2n 2 (y2+ zz) A Xy
+ (1 - 2v) (ang tan x/Y - ang tan ; 2 Yy ] (3.8)
A = (xz + yz + zz) 1/2 ' (3.9)

Los esfuerzos normales bajo el centro de un circulo'cargado estan
dados por (Yoder 1967) .

co=al1-2/ R+ 2% ' (3.67)

2,372

R (R? + z°)

]

o =A(q/2) [T+ 2 v -2 (1+v) z / (R? + z
(3.77)

donde R es del radio del circulo.

3.4.2 Carga triangular

Cuando la carga que se aplica en la superfirje es de tipo triangular
(fig 3.6), se pueden utilizar las fdrmulas e Hamilton Gray (Juarez

Badillo y Rico 1980)

Bajo el punto A

. z v/Ef + B2 + 2% A
c. . =[pL/ (2mB) ] ( - = +
A L+ z2° Lf+ 2
B L
4+ (B/L) ang sen ) (3.10)
- R LR o
Bajo el punto B
A z>
c.=(pL/ (27 B) ] ( - )
28 A L? o+ 2° (32 + 2% VB + L% + 2°
(3.11)



donde L es la longitud de la carga triangular... . ... ..

3.5 cimientos sujetos a gcarga vertical y momento
3.5.1 Reaccidn del terreno trapecial

“En numerosas ocasiones en la pr ctica un cimiento se ve sometido a
carga vertical y momento. Por ejemplo, una columna le trasmite
usualmente a una zapata aislada carga vertical y momento. El efecto
de un sismo se traduce en fuerzas cortantes y momentos al nivel de
cimentacioén; asi, un edificio alto desplantado scbre una losa de
apoye o un cajén de cimentacidn,-en -una regién sismica trasmite al
terreno de cimentacidén un fuerte momento de ‘volteo, el cual ocasiona
deformaciones en dicho terreno que pueden llegar a ser wmuy
importantes. Por 1lo tanto, se hace necesario determinar las
deformaciones del suelo ocasionadas por una fuerza vertical y un
momento de volteo, tema que trataremos en este inciso.

Considerenos un cimiento sometido al sistema de cargas de la fig 3.7,
Y supongamos que la reaccién del terreno es la suma de una reaccidn
uniforme debida a la carga Q, Yy a una reaccioén debida al nomento M.
La reaccidén uniforme se obtiene del cociente Q/A, siendo A el rea
del cimiento, mientras gque la reaccidén provocada por el momento se
obtiene en forma aproximada utilizando la férmula de la escuadria: Ac
= (M/I) y . Observamos que la reaccién del suelo se calcula entonces

con la siguiente expresién

c=Q/A t (M/I) y

momento de inercia de la planta de la cimentacidn
distancia del centroide del area de la cimentacién a
la fibra donde se esté calculando el esfuerzo

dende I
Y

i

En los puntos extremos A y B del cimiento los esfuerzos se calculan

c = Q/A + (M/I) B/2 (3.12)

a

o =.Q/A - (M/I) B/2 (3.13)

——— e

Si el cimiento es- rectangular de ancho B y longitud L

(o)

a

Q/BL+6M/ LB (3.14)

¢ =Q/BL-6M/ LB . (3.15)

b

Por la tercera‘iey de Newton, la carga sobre el terreno es la de la
fig 3.7, pero con sentido de arriba hacia abajo (fig 3.8).

Por lo tanto, para determinar las deformaciones del suelo provocadas
por un cimiento con carga vertical y momento, es necesarioc determinar
el estado de esfuerzo dentro de la masa de suelo ocasionado por la



carga de tipo trapecial de la fig 3.8.

Cuando solo se desea determinar el esfuerzo normal vertical en 1
masa de suelo, el problema se puede dividir en el de una carg.
rectangular oY de una carga triangular a.’ (fig 3.8). E1 esfuerzo

normal ocasionado por la primera se calcula con la fdrmula de Damy
(ec 3.6), mientras que para la carga triangular se pueden emplear las
férmulas de Hamilton Gray (fig 3.7, ecs 3.10 y 3.11).

Cuando se requiere conocer ademas del esfuerzo normal vertical o,
. z

los esfuerzos normales horizontales o y o, el problema se puede
x

resolver dividiendo la carga trapecial en un n#mero n de cargas
uniformes como se ilustra en la fig 3.9. Los esfuerzos buscados se
obtienen aplicando las ecs 3.6 a 3.9, para cada una de las cargas
uniformes en las que se divididé la carga trapecial.

3.5.2 Reaccidn triangular

Cuando el momento de volteo es alto, puede ocurrir que se presenten
en' un extremo esfuerzos tedricos de tensidén entre cimiento y terreno
(fig 3.10). En la realidad la resistencia a la tensidén entre estos
dos materiales es practicamente nula, por lo que no existe dicha zona
de tensidén. Por lo anterior, se requiere determinar la reaccién del
terreno ignerando esta zona de tensidn.

Supongamos una reaccidn triangular como la indicada en la fig 3.11.
Por equilibrio de fuerzas verticales '

o, C/ 2 =0Q = area del Friéngulo (3.16)

Tomando momentos con respecto a un eje gue pasa por el punto A

a

ITM=-QC/3+QB/2-M=0
C=1.5B-3M4/Q (3.17)
De la ec 3.16 c =20/ C (3.18)

En consecuencia, dado un cimiento en el que las cargas Q y M
ocasionan esfuerzos tedrices de tension en el contacto entre terrenc
y suelo, la reaccidén de este, supondiéndola triangular (fig 3.11), se
obtiene utilizando la ec 3.17 para detérminar la distancia C, y la ec
3.18 para obtener el esfuer:zo o,

Los esfuerzos en el interior del medio eladstico, ocasionados pof la
carga triangular se hallan empleando las ecs 3.10 y 3.11 del inciso
3.4.2 anterior.



. 3 ‘ "
3.6 Formulas para deformaciones eldsticas L Ll .
Las deformaciones instantdneas en los suelos se pueden _.,1.ular gde

manera aproximada utilizando las expresiones gueé pPIC.,rciona 1la
teoria de la elasticidad.

3.6.1 Deformacioén vertical de un rectangulo cargado

El asentamiento de la superficie de un medio semiinfinit. homogéneo
e isdétropo, bajo la esguina de un rectangulo sometij, 4 carga

uniforcemente  repartida. g, estd dado por la  sgrpula 0 de
Schleicher (Terzaghi 1943) -
, - B + v B+ L? L+ vV IAL g2
§ = (q(1-v7)/(mE)] ( L 1ln FBIn———
L . B
(3.19)

ancho del rectangulo

longitud del. rectangulo , ,
nédulo de elasticidad del nedio

relacidn de Poisson del medic

donde

NP w

bnni

Si el cimiento es cuadrado, la ec 3.19 se convierte en

2 gB (1L-v® 1n(+vV2) )
3 = (3.197)
T E ,

: 1.763 g B (1 - v9)
& =
3.19"
n E ; ( )

La rigidez 1lineal vertical se define como el cociente 3, 313 carga
vertical concentrada Qv entre el asentamiento vertical que produce

dicha carga. En un cimiento de planta cuadrada de ancho B 1, rigidez
lineal vertical esta dada por d

0.891 EB
Y '
3.19"
M l_vz ) —( )

(En""ia ec 3.19"’ el asentamiento -se calcula bajo el centro del
cuadrado.)

Cuando el medio -elastico tiene un espesor H , el asentaminpt, bajo la
esgquina de un rectangulo sometido a carga uniforme g esta dado por la
formula de Steinbrenner (Judrez Badillo y Rico 1980)



(B + /L2+ Bz) /L2+ W (L + /szraz) /B2+'H2

s =[q¥1¥v2f/nﬁ](L 1n + B 1ln
- L ( B+ A) B (L+A)
, LB
+ (g/2nE) (l1-v-2v") H ang tan (3.20)
' HA
A= V12 + B + K ©(3.21)

Cuando existe un medio estratificado comc el de la fig 3.12, formado
por n estratos de propiedades elasticas E y v, el asentamiento de la
superficie se puede calcular utilizando la ley de Hooke para cada

estrato:
) = (/E) [ o -V (ax-+ a; Y ) (3.22)

donde-o_, 0 Y o, son los esfuerzos normales vertical y horizontales
z

ocasionados por la carga aplicada en la superficie del medio, y €_es

la deformacidén unitaria del estrato. La deformacioén, en unidades de

lengitud, del estrato estd dada por

5=c¢ H . (3.23)

donde H es el espesor del estrato.

La deformacidn de la superfice serd la suma de las deformaciones de
cada estrato.

3.6.2 Circulo cargado

En un circulo de radio R sometido a carga uniforme g en su
superficie, el asentamiento bajo el centro esta dado por (Zeevaert
1873) ) :
n (L - v') Rqg .
8 = _ (3.24)
2 E

El desplazamiento horizontal de un circulo sometido a una carga
horizontal Qh estd dado por (Richart et al 1970)

(7 - B v) Qh .
5§ = (3.25)

32 (1 -v) GR

El giro del circulo ocasionado por un mcemento M vale (Richart et al -

1970)
e=[3(1-v)M]/8GEFR - (3.26)

en que G=E/ 2 (1 + v) ' {3.26)

Con las expresiones anteriores se pueden obtener las rigideces lineal

y angular de un cimiento. de planta circular., La rigidez 1linea’

10

)



vertical se define como la carga vertical entre el asentamient, Jue -
produce: .
KV=QY/6V=2ER/(l—v2) (1.27)
La rigidez lineal horizontal se define como la carga horizontal entre
el desplazamiento horizontal que produce:
o) 32 (1 - v) GR
h .. .
K=—*= (2.28)

s 7 -8 v
h

La rigidez ‘angular o vrigidez -a -la -rotacidén se define ciqmo el
cociente del momento entre el giro que produce:

Kr=M/9=8GR3/3(1—v) (3. 29)

3.6.3 Giro de un rectangulo sometido a momento

El giro de un rectdngulo sujeto a un momento M (fig 3.13) se puede
calcular determinando la carga de tipe trapecial (ecs 3.14' y 3 15) o
triangular (ecs 3.17 y 3.18) gque actia sobre el terrepg, 2a
continuacidn se divide la carga en un nimero n de cargas unlfoprmes
(fig 3.9) y se determinan los esfuerzos normales e, r 9, Y O Con las

ecs 3.6 a 3.9, a la mitad de cada uno de los estratos del sul.guelo.
-La deformaciodn unitaria de cada estrato se obtiene aplicando ; ley
de Hooke (ec 3.22) y 1la deformacidén en unidades de l.mnmgitud
utilizando la ec 3.23. Esta operacidn se realiza bajo los punt.,g a y
B de la fig 3.9, con lo que se determina, mediante la suma .je ]lag
deformaciones de cada estrato, la deformacidén en la superficis, con
estos resultados se puede calcular el giro del rectidngulo sometido a
momento. En el ejemplo 6.1 se presenta una aplicacion de este
procedimiento. ~

En forma simplificada, se puede usar el siguiente artificig: ge
obtiene el momento de inercia del rectdngulo -I en el sentido Jue se
esta analizando, y se determina el radio equivalente a un circuls que
tenga el mismo momento de inercia del .recténgulo (Normas de gismo
1987):

. 174
R=(4I/m) " B (3.29)
Con el radio equivalente R se emplea la ec 3.25 para determinar el
giro de la cimentacion de planta rectangular.

El criterio anterior es vialido tuando la-longitud del cimienteo es
similar al ancho del mismo. Para valores de la longitud mayoreg que

11



tres veces el ancho del cimiento, es conveniente usar la fdérmula de
Frohlich para un cimiento continuo (de longitud infinita) de ancho B
{(Zeevaert 1973) - , :

@ = ang tan [16 (1 - v°) M / 1 E B%) (3.30)

donde M es el momento por unidad de longitud del cimiento (t.m/m).

12



TABLA 3.1
ASENTAMIENTOS PERMISIBLES

Asentamiento total permisible de la cimentacién de una-estructura, de
tal forma que no se presente dafioc funcional en las siguientes insta-
laciones o elementos:

Obras de drenaje - 15 a 30 cm
Accesps a la estructura 30 a 60 cm
Muros-de mamposteria 2.5 as5cm
Marcos estructurales de

concreto o acero 5 a 10 cm
Losas o cajones de }

cimentaciodn 7.5 a 30 cm

Los valores mayores son para asentamientos en terrenos de cimentacidn
homogéneos y estructuras de buena calidad de construccidén. Los
valores menores scon para asentamientos en terrenos de cimentaciodén con
estratigrafia erratica y estructuras de reqular calidad de construc-
cidn.

Tomado de Sowers (1962)

13
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Estado

Muy suelto
Suelto
SemiCOﬁpacto
Compac;o

Muy compacto

TABLA DE MEYERHOF (1956)

Compacidad

-relativa, Dr

o
V & & NOA

W o 0o O W

4 - 10

10 - 30

30 - 50
> 50

q

[

: kg/cm2

< 20

© 20 -40

40 -120
120 =200
> 200

Anqulo de fricciodn

interna, grados

< 30
30 - 35
35 - 40
40 = 45

> 45

N = nimero de golpes en la prueba de penetracion estandar

g = resistencia de punta en el cono

c

2.3
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APUNTES DE CIMENTACIONES
8. CIMENTACICNES PROFUNDAS

Agustin Deméneghi Colinax*

8.1 Nota preliminar

Se emplea una cimentacion profunda cuando los estratos someros del
subsuelo no tienen las caracteristicas necesarias para soportar con
seguridad las cargas gque transmite una estructura, por lo gue se hace
necesario apoyar los cimientos en estratos profundos gue tengan las
condiciones necesarias para cumplir los requiéitos de -seguridad de

1

una cimentacidén.

.Las cimentaciones profundas mas usuales para edificios son las ‘pilas
o pilotes, gque son columnas gue guedan dentro del subsuelo y que
sirven para transmitir las cargas a estratos profundos. La diferencia
entre pilas o pilotes estriba en el diametro de su seccidén horizon-
tal; en las primeras el diametro es mayor o igual gque un metro, mien-
tras gque los pilotes suelen tener un lado o diametro menor o igual
gue 60 cm. Las pilas usﬁalmente se construyen coladas en el lugar o
con el procedimiento del "pozo indio"; los pilotes se pueden colar en
el lugar o colarse en la superficie del térreno e hincarse a golpes
con un martinete (pilotes pfecolados).

Anteriormente era comin utilizar pilotes de madera hincados a golpes,
‘pero actualmente se emplean pillotes de concreto reforzado o concretc
presforzado, o pilotes de acero.

Un aspecto importante durante la construccién de pilas o pilotes
consiste en verificar que estos elementos tengan una direccidén lo mas
cercana posible a la vertical. Las Normas de Cimentaciones

especifican que "la desviacién de la vertical del pilote no debera

* Profesor del Departamento de Geotecnia. Divisién de Ingenieria

Civil, Topografica y Geodésica. Facultad de Ingenieria. UNAM



ser mayor gue 3/100 de su longitud para pilotes de capacidad de cargya

por punta y de 6/100 en los otros casos".

Generalmente se recbmienda gue la separacien entre los centros de
pilotes con un diametro "d" en su cabeza no sea menor gque 2.5 d.
Si la separacidén es menor, el levantamiento del suelo producido por‘
el hincado de los pilotes puede ser excesivo, y el hincado de cada
pilote puede desplazar o levantar a los elementos adyacentes. Por
otra parte, una separacién mayor que 4 d puede ser ﬁuy costosa, por
lo que la separacion comunmente oscila entre los limites anteriores
(Terzaghi y Peck 1967).

El hincado de 1los pilotes ocasiona desplazamientos del estrato
blando, y una expansién de la superficie del terreno, 1o que producé
un remoldeo del suelce y puede provecar danos a las estructuras
colindantes. Para evitar esto, en ocasiones se hace una perforacién
previa en los estratos blandos, cuya area suele ser de 1/2 a 2/3 del
drea de la seccion transversal del pilote; es comin que esta
perforacién se suspenda uno o© dos metros arriba del nivel de
desplante de los pilotes.-

Desde el punto de vista de trabajo fisico de los pilotes, éstos se
dividen en pilas o pilotes de punta, o pilotes de friccidén. Los
primeros transmiten las cargas de la estructura a un estrato profun-
do resistente, mientras que los pilotes de friccién no alcanzan un
material resistente, quedando "embebidos" en los estratos blandos,
_ por lo gue su capacidad de .carga la proporciona fundamentalmente la
friccién que se genera sobre el area lateral del pilote. '
]

Existen ademds pilotes de tipo especial que se emplean para ciertas
condiciones particulares, como cuando se presenta hundimiento
regional.



8.2 Pilas o pilotes de punta

El propdsito de una cimentacion a base de pilas o pilotes de punta es
transmitir las cargas de la estructura a estratos profundos que
reunan las condiciones necesarias para garantizar la estabilidad de
la cimentacién.

Consideremos un edificio cimentado sobre pilotes de punta, como el
mostrado en la fig 8.1. Debido a que el conjunto de pilotes tiene una
rigidez mucho mayor que la del terreno adyacente a la losa de cimen-
tacidn, en esta clase de cimentacidén la carga total del edificio la
toman los pilotes, y lo unico que contribuye a la estabilidad de 1la
cimentacién es la subpresion de agua gue se ﬁresenta en la losa.de
cimentacion (fig 8.1).

' Estableciendo el equilibrio de fuerzas verticales
verticales = - w1.-.d -n wpil tU+n Cpa =0 (8.1)
donde
W, = peso total. .del -edificio, incluyendo el cajon de
cimentacién, en toneladas
WMI = peso de un pilote, en toneladas
U = subpresion de agua, en toneladas
CW. = capacidad de carga admisible por punta del pilote, en
toneladas

n = nimero de pilotes

De la ec 8.1 despejamos el nimero de pilotes

n= (W, -U)/(C, =W ) (

rs
ta
~—

La capacidad de carga admisible -en la punta de un pilote se obtiene
de la siguiente forma

= , 8.3
c,=C,/ FS+ua (8.3)



siendo C ., =-capacidad de carga ultima en la punta del pilote
P
pd=qu ap (8.4)
FS = factor de seguridad, el cual, después de gue se han

tomado en cuenta todos los factores que intervienen en
la estabilidad de un pilote, no debe ser menor gue 2
{(Zeevaert 1973)

u = presidén hidrdulica al nivel de desplante del pilcte

a = area de la seccién transversal del pilote

Existen varias teorias para determinar la capacidad de carga dltima
de un suelo q, (en unidades de esfuerzo). Veremos en este inciso el
criterio de Zeevaert.

Criterio de Zeevaert (1973)
La capacidad de carga ultima del terrenc de cimentacidn esta dada por

q, = a ( ch+p: Nq ).(Dr+0.1) ) (8.5)
donde a = factor de forma, gque para pilotes de seccidén cuadrada
o circular vale 1.2
c = cohesidén del suelo
p; = presidén vertical efectiva al nivel de desplante del
pilote
b = compacidad relativa del suelo
Nc Yy Nq son factores de capacidad de carga gque dependen del
dngulo de friccidén interna ¢ del suelo

Los factores de capacidad de carga N Yy Nq son funcidén del desarrollo
que alcanza la superficie de falla del suelo (fig 8.2). Si 1los
pilotes se apoyan sobre la superficie de un estrato resistente (sin

penetrar dentro de €l1), entonces B = ¢ y los factores valen:

N_ = tan (45° + ¢/2)
+ ( exp [(3n/2 - ¢) tan ¢ ] - 1 } / 2 cos® (45° + ¢/2) tan ¢



(8.6)
N =exp [ (3n/2 = ¢) tan ¢ ] / 2 cos® (45° + ¢/2) (8.7)

Los pilotes pueden penetrar dentro del estrato resistente; Zeevaort
hace la hipétesis de que el maximo desarrollo de la superficie de
falla se alcanza para 8 = ¢ (fig 8.2), en cuyo caso los factores Moy
Nq valen )

N_ = tan (45° + ¢ / 2)

+ ( exp [(3n/2 + ¢) tan ¢ ] -1 } / 2 cos2

(45° + ¢/2) tan ¢
(8.8)
N = cos® ¢ exp [ (3n/2 + ¢) tan ¢ ] / 2 cos® (45° + ¢/2) (8.9)

Las distancias x y y correspondientes al mdximo desarrollo de 1la
superficie de falla (fig 8.2) estan dadas por

X = B cos ¢ exp [(3n/4 + ¢/2 ) tan ¢ ] / 2 cos (45° + ¢/2) (8.10)

B sen ¢ exp ((3n/4 + ¢/2 ) tan ¢ ] / 2 cos (45° # §/2) (8.11)

i
i

Por lo tanto, si los pilotes quedan apoyados sobre la superficie del
terrenc resistente, se emplean las ecs 8.6 y 8.7 . Si los: pilotes
penetran dentro del estrato resistente una distancia mayor o igual
que "y" (dada por la ec 8.11), se usan las ecs 8.8 y 8.9 . Si los
pilotes penetran una distancia menor que "y" , se interpola entre los
casos anteriores.

Con frecuencia las operaciones de construccidén de pilas o pilotes
producen remoldec del suelo blando alrededor de estos elementos, por
lo que se presenta el fendmeno de friccioén negativa, que consiste en
gque el terreno alrededor del pilote se desplaza hacia abajo, "“colgan-
dose" del mismo (fig 8.3). Este fendmeno también ocurre en las
localidades donde existe hundimiento regional de la superficie del
terreno, producido por la consolidacién debida al bombeo del agua del
subsuelo. La friccidn negativa se suma a las acciones que obran sobre

el pilote, reduciendo la capacidad de carga de éste, en la fornma



siguiente

C. =q a +ua-FN
pd d p P
= - t
Pero u P, P)

Y q =« (c N +p/ Nq } (D _+ 0.1)

= a ua-FN
CN qd P + p

= . + O. - ‘! a-+ a - FN

de al cu Nc(Dr-+ 0.1) ap+[:oz1 Nq (Dr 0.1) 1} P! o P, o
Pero

- ’ as + 0. ! a

al Nq [(Dr + 0.1) 1] P! ap al Nq [(Dr 0.1) ] pv o

= ’ - 2
cpd TN (c Nc + p! Nq) (Dr + 0.1) ap+ P, ap FN (8.12)

Para obtener la capacidad de carga admisible, el factor de seguridad
se aplica al primer término del segundo miembro

C
pa

I - “
(@, (c N+ p! N) (D +0.1) / FS + p]) a=~ FN (8.13)
siendo FN la friccién negativa que obra sobre el pilote.
Friccidén negativa

Veremos a continuacion el método simplificado de Zeevaert (1973) para
valuar la friccidn negativa. La transferencia de carga de suelo sobre
pilote, en una altura dz de pilote, estd dada por (fig 8.4)

e

{3(FN)/6z) dz = 2 m r s dz

v

Denominemos w al perimetro del pilote w=2nr (8.14)

+ d (FN) = w s dz Y FN = I: 5 4z (8.15)



La resistencia al corte "s" esta dada por

s = p, tan ¢ ' (8.16)

donde p presion horizontal sobre el pilote

¢ = angulo de friccidn interna entre suelo y pilote

Valuemos a continuacién la ‘presién horizontal en funcion de la
cohesisén "c", del &ngulo "¢" y de la presioén vertical p, - Con el
auxilio de la fig 8.5 se puede demostrar que '

P, = P, (1 - sen® ¢y / (1 + sen® ¢) - 2 ¢csen ¢ cos ¢ / (1 + sen® &)
(8.17)

En la arcilla de la ciudad de México se ha observado (Zeevaert 1973)
que el hincado de los pilotes produce un remocldeo del suelo gque-rodea
al pilote, formadndose un anillo de suelo alterado alrededcr del
pilote, en el que ocurre un incremento de presidén hidrdulica, el cual
se disipa tan propnto como el agua fluye hacia el suelo circundante vy
hacia el propio pilote si éste esta formado por madera o concreto; un
delgado anillo de suelo perfectamente remoldeado se consolida con
el tiempo y el suelo tiende a ganar resistencia con este proceso. El
incremento de resistencia es maximo en la interfase entre el fuste
del pilote y el suelo, donde se presenta el fendmeno de adherencila
entre estos materiales. La resistencia al corte exhibe un valor
minimo a una distancia de aproximadamente r = 1.05 r a partir del
centro del pilote, donde r es el radio del pilote. La arcilla
remoldeada se comporta a largo plazo como un material puramente
friccionante, con 1la siquiente ley de resistencia (Zeevaert 1973)

s = p; tan ¢p con c =20

"0 en la ec 8.17

Haciendo c

p! = p’ (1 - sen” ¢) / (1 + sen’ ¢)



Por lo tanto - s = p: [(1 - sen’ ) / (1 + sen® ¢)] tan ¢p

Sean N& = (1 + sen’ ¢y / (1 - sen’ ¢)

y Ky = tan ¢ / Ni = tan ¢ (1 - sen® ¢) / (1 + sen® ¢) (8.13)
; . _

De la fig 8.% p’ =p! - Ap/

Sustituyendo en la ec 8.15

FN = Io (A K¢ (p;o - A p:) dz

' L
FN . ¢ p:o dz - fo w K¢ A p; dz

I
—
£
=

é OL p’ dz - w K¢ IOL A p; dz (8.19)

Yo

FN

I
£
=
(.

La forma de la curva de p: es similar a la de una parabola (fig 8.6),
por lo gque la integral del segundo término del segundo miembro de 1la
ec 8.19 vale aproximadamente

L ~
w K¢ Io A p; dz = A p; L/ 3

Sustituyendo en la ec 8.19

L

= r - ' :
FN w K¢ Io P, dz w K¢ A P, L/ ? (8.20)
Pero FN = a’ A p: RS A p: = FN / a’ (8.21)

siendo a‘’ el area tributaria del pilote.

Sustituyendo la ec 8.21 en la ec 8.20

= L ’ - L ’
FN w K¢ Io P, dz W K¢ FN / 3 a



Despejando FN:

FN=(UK¢J'OLp:°dz)/(1+uK¢L/3a') (8.22)
siendo .

Ky = tan ¢ / N\ = tan ¢ (1 - sen® ¢) / (1 + sen® ¢)° (8.23)
EJEMPLO

Determinar ia capacidad de carga admisible por punta de un pilote
apoyado en el estrato 5 de la fig 8.7. El1 diametro del pilote vale
0.4 m y su longitud es 15.4 m. El ‘area tributaria del pilote a‘’ vale
3.0 m° . En el estrato resistente ¢, = 3 t/m’, ¢ = 40° , D = 0.85 ;

d
emplear un factor de seguridad FS = 2 ,

Solucion

a) calculo de la friccidn negativa

i

Se emplean las fdrmulas

FN = (W K, Fhprodz) /(14w K, L/ 3a’) (8.22)
K¢ = tan ¢p / Né = tan ¢p (1 - sen’ ¢) / (1 + sen® ) (8.21)
La cantidad f:‘ p! ~dz = representa el a&area bajo el diagrama de

presion wvertical efectiva. De acuerdo con la tabla 8.1: IDL p’ dz =

YO
s1.67 t/m .

nr , r =1.05 r = 1.056 (0.2) = 0.21 m
w=1.319 m°

£
]
(X}



Empleando un valor de ¢ = ¢p = 26° en .la arcilla remoldeada alrededor
del pilote, K¢.= 0.3305

a’ =3 m L=15.4 m

Sustituyendo en la ec 8.22
FN = 10.831;_'

b) Capacidad de carga del pilote

La capacidad de carga admisible del pilote vale

J— ’ -
c = la(c, N+ p, N) (D + 0.1) / FS + p] a~- FN (8.13)

a = area del pilote = 0.126 m?

a = factor de forma, que para pilotes de seccion cuadrada
o circular vale 1.2

= cohesion del suelo en prueba drenada = 3 t/m2

c

p? = presién vertical efectiva al nivel de desplante del
pilote = p’ - A p/

A p/ =FN/ a’ = 10.83/ 3 = 3.6l t/m?

p:o = presién efectiva inicial al nivel de desplante del
pilote = 4.83 t/m’ A

p/ = 4.83 - 3.61 = 1.22 t/m’

P = presidén total al nivel de desplante del pilote

= 19.23 t/m’
D = compacidad relativa del suelo = 0.85
gnNé.y Nq son factores de capacidad de carga que dependen ‘del

dngulo de friccidén interna ¢ del suelo

-

o

Para ¢ = 40 y B = 0, sustituyendo en 1las ecs 8.6 y 8.7
N = 95.63 N = 81.24 ‘
c q
(;
Sustituyendo en la ec 8.}2 C = 19.32 t

pa

10



Cuando se tienen grupos de pilotes como el que s¢ muestra en la figura 8.8, donde bajo el
estrato resistente existen sedimentos de consistencia blanda, la capacidad de carga del grupo de acuerdo
con Zeevaert puede calcularse con la expresion:

n D
Q=182 QL+D) ). - AL+4(B+L)D. sp' Az
- 1 0

La ecuacion de equilibrio de fuerzas queda:

1

wl+(FN)5= me

donde:
W,: peso efectivo del edificio
(FN)g: friccién negativa del grupo de pilotes.

de donde el factor de seguridad para el grupo de pilotes resulta:

Qg

FS)y= ————
s o (FV)s

Pilotes de friccion

La capacidad de carga de pilas o pilotes de friccion se calcula de acuerdo con Zeevaert,
mediante las siguientes expresiones:

o -Ks
FP= EO' 0z
3

esta expresion s semejante a la utilizada para calcular friccion negativa.

En suelos blandos como los de la ciudad de México, debera verificarse que no s2-rebase la
resistencia al esfuerzo cortante por friccion, de conformidad con lo que indica la figura 8.9. En tal caso
la capacidad por friccion debera calcularse ¢on la expresion:

z0 4
an=(FP)\g ] +m2'2(0.3qu)‘Az+0'bd‘ap
0 z0

donde:
q.: resistencia en compresion simple
@, = 1.1 (Ir,,}
ap: area del pilote
Owa: esfuerzo critico de comprension al mvel de Ia punta del pilote.

De la misma manera que para grupos de pilotes de punta, en el caso de pilotes de friccion
debera revisarse la capacidad del grupo, segin sc muestra en la fig. 8.10, de acuerdo con la expresidn.

i



Qgu=4(L+B) D_ci-di +3.64a, L Y Su- As
1 1

y ¢l factor de seguridad se calculara con

Qe
FS)., =
e W
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PROCEDIMIENTO CONSTRUCTIVO

El procedimiento constructivo de las cimentaciones, excavaciones y muros de contencion
debera asegurar el cumplimiento de las hipétesis de disefio, garantiza |la seguridad durante la
construccion y evitar dafios a servicios publicos y edificaciones vecinas

Las grandes concentraciones urbanas y la dinamica actual en la productividad, ha generado la
necesidad de hacer obras cada vez mas monumentales, tales como grandes edificios,
puentes, puertos, etc. En este diplomado pretendemos concientizar a los constructores de
cimentacion profunda de la importancia que tiene la ingenieria de ejecucién, o sea la
construccién, de nada sirve hacer un buen estudio del subsuelo cuyas recomendaciones
recibe el ingeniero estructurista y éste elabore un extraordinario disefo, st en el proceso de
ejecucion se modifican las condiciones del subsuelo por no contar con el equipo adecuado,
por carecer de experiencia o bien por aceptar disefic imposibles de construir.

De o anterior se desprende que la cimentacién profunda se fundamenta en dos tipos de
diserio, el geolégico y estructural, de ahi la importancia que tiene la ingeniéria de ejecucion al
tener que preservar los tipos de disefic tango geoldgico como estructuralmente.

Sabemos que para efectuar eficientemente cualquier obra de construccion se requiere cumplir
con varios requisitos, en los que el estudio del subsuelo juega un papel primordial.

Como indicamos anteriormente, el sondeo para el ingeniero constructor de cimentacion
profunda, tiene un significado diferente al del ingeniero calculista, ya que éste determina
parametros de estabilidad, mientras que el constructor los busca dinamicos.

En infinidad de proyectos, se presenta el hecho de que el ingeniero de suelos y el estructurista
realizan su trabajo sin tomar en consideracion los problemas de ejecucién, y esto en la
cimentacion resulta costoso y peligroso, no asi en las estructuras que van arriba del nivel del
terreno de trabajo, pues como se tiene conocimiento, hay sofisticados y econdmicos
procedimientos de construccion en los que muy pocas veces su uso modifica el disefio sin
disminuir la calidad, que es lo que finaimente se busca y a lo que finalmente se buscay a lo
que se obliga un buen constructor.

La correcta interpretacion de los sondeos nos conduce a:

Seleccionar el equipo adecuado

Elegir o disenar la herramienta idénea

Designar en numero y capacidad al personal
Efectuar programas de obra apegados a la realidad, y
Evaluar un rendimiento.

Supongamos que para hacer un determinado proyecto, el ingeniero especializado en
Mecanica de Suelos se aboca a determinar |las propiedades mecanicas del suelo en cuestion.
Este técnico, utiliza procedimientos especiales a fin de determinar dichas propiedades lo mas



apegado al estado natural del suelo, o sea, procurando que éste se altere lo menos posible,
sin embargo, en la practica se incurre en tres errores comunes que son:

a) La reduccion de la escala al determinar la dureza mediante el sondeo de penetracion
estandar ( el didmetro del aparato sondeador es mucho menor que el diametro de un pilote,
asi como su modulo de elasticidad que en el concreto es 10 veces menor que en el acero,
aproximadamente ).

b) Se esta dando la solucién de un problema estatico, a partir de los resultados de un
procedimiento dinamico y

¢) La alteracion del subsuelo durante el proceso de estudio, que modifica las propiedades
mecanicas del mismo, teniendo como resultado una informacion errénea.

Con estos datos el ingeniero estructurista define su cimentacién y si ésta requiere de pilas,
pilotes, ataguias, etc., procede a su disefio.

Hasta aqui salvo los incisos a, b y ¢ indicados anteriormente, todo esta correcto; el problema
empieza en el momento en que el especialista en Mecanica de Suelos y el estructurista se
olvidan de que los elementos de una cimentacion profunda ( pilas y pilotes ), no nacen en el
subsuelo y hay que instalarlos lo cual genera serios problemas si no se determina su
procedimiento constructivo, pues si este es inadecuado invalida tanto lo estudios del subsuelo,
como el disefio de |la estructura por cimentar.

No es recomendable dejar al criteric de cada constructor de cimentacion profunda el
procedimiento constructivo por la razén anteriormente indicada. Esta ligereza. suele crear
graves problemas de estabilidad de las estructuras y por consiguiente economicos.

Ademas, debe elegirse al contratista de cimentaciéon profunda capaz de ejecutar un
determinado proyecto, ya que no es suficiente contar con el equipo mas indispensable para
esta tarea, sino que debe tenerse una capacitacion técnica para hacer obras seguras y
econdmicas, y sobre todo, saber interpretar los sondeos.

La construccion de una Cimentacién Profunda esta basada indiscutiblemente entre otros
conceptos, en el estudio del subsuelo que nos debe reportar basicamente lo siguiente:

- Elevacion del Nivel Freético
- Resistencia a la penetraciéon estandar »
- Sucesidn estratigrafica y propiedades fisico-mecanicas.

Con estos elementos, se determina el grado de dificultad de ejecucién, asi como el equipo
adecuado; si el Director de Obra no da especial atencion a este paso, corre con el riesgo de
tener que resolver una infinidad de problemas durante el proceso de la construccion de la
cimentacion profunda, pues hay casos en que se prolonga excesivamente el tiempo de
construccion de la cimentacion, o bien, otros, en que se debe abandonar la cimentacién para
modificar radicalmente su proyecto.



Sin pretender dar una catedra de exploracion del suelo, sino mas bien con el propésito de
aclarar el porqué es necesario que el constructor de cimentaciones profundas cuente con los
estudios de referencia, trataremos cada uno de los puntos anteriores, desde el punto de vista
del constructor.

ELEVACION DEL NIVEL FREATICO

Este concepto es importante para el cimentador, ya que nos limita la excavacion previa para
remover cimentaciones antiguas, pues en-caso de que éstas se desplanten préximas al nivel
freatico, deberd reponerse la superficie rodante con material de préstamo, el cual es
aconsejable que quede a unos 50 cm arriba de la costa del mencionado nivel freatico; asi
~mismo, este dato nos permite definir la red de drenado si la obra se lleva a cabo en tiempo de

lluvias y por dltimo, la factibilidad de ademar perforaciones con lodo bentonitico sin necesidad
de tubos brocal.

RESISTENCIA A LA PENETRACION ESTANDAR

Sabemos que el sondeo de penetracién estandar nos determina mediante el namero. de
golpes para penetrar un longitud conocida, la dureza del suelo. Los cimentadores sabemos
que el sondeo de penetracion estandar no es otra cosa que el hincado de un pilote a escala
reducida y que por este hecho, basado en su experiencia, va a determinar el grado de
dificultad que tendra el instalar los elementos de la cimentacidén profunda.

Existen otros procedimientos cuyo resultado en lugar de darse en numeros de golpes, se dan
en kg/cmz. La discusion de estos sistemas entre los consultores de suelos es muy basta y. su
aplicacién depende de muchos aspectos, sin embargo, en nuestro medio constructivo nos
hemos delineado a tomar el sondeo de penetracion estandar, el cual usualmente se reporta en
8 columnas que contienen los siguientes datos: (fig. 1)

1.- La primera columna acusa la profundidad a la que se llevd el sondeo, acotando las
profundidades al cambiar los estratos.

2.- La segunda describe la conformacion de los estratos.

3.- La tercera indica mediante simbolos, los porcentajes del material que conforman los
estratos, por ejemplo un estrato limoarenoso con un contenido de hmo de 80% y de 20% de
arena, se representa en la forma siguiente: :

Los estratos que contienen varios materiales, se denominan con &l nombre del material cuyo
porcentaje es el mayor , mencionando en seguida los de menor, por eso, en el ejemplo
anterior nombramos al estrato linoarenoso, ya que hay mas limo que arena.



REGISTRO TiPICO DE ESTRATEGIA Y PROPIEDADES

RESISTENCIA A CONTENIDO DE RESISTENCIA AL P
LA PENETRACION AGUA % CORTE CON R
8. STANDAR TORCOMETRO 0
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4.- La cuarta columna se usa para clasificar el tipo de suelo, siguiendo el criterio de campo
del Sistema Unificado de Clasificacion de Suelos (S.U.C.S), teniéndose las S|gwentes
clasificaciones. .

SUELOS FINOS |

LIMOS : MH - Limo inorganico de alta plasticidad
ML - Limo inorganico de baja plasticidad

ARCILLAS CH - Arcilla de alta plasticidad
CL - Arcilla de baja plasticidad

ORGANICOS OL - Suelo vegetal de baja plasticidad
OH - Suelo vegetal de baja plasticidad

SUELOS GRANULARES

ARENAS SW - Arena bien graduada
SM - Arena mediamente graduada
SP - Arena mal graduada

GRAVAS GW - Grava bien graduada
GM - Grava mediamente graduada
GP - -Grava mal graduada

5.- La quinta, numera las muestras.

6.- La sexta, acusa la resistencia a la penetracion en nimero de golpes; para dar una idea de
la dureza del suelo. A partir de estos datos se tiene lo siguiente:

SUELOS NO COHESIVOS TOMANDO COMO TIPO LA ARENA
it

NUMEROQ DE GOLPES COMPACIDAD
DeOa4 g Muy suelta
Ded4a10 Suelta

De 10a 30 Medio compacta

De 30 a 50 Compacta

De 50 en adelante Muy compacta



SUELOS COHESIVOS TOMANDO COMO TIPO LA ARCILLA

Numero de golpes Resistencia a compresion Consistencia
no confinada en kg/cm®

De0OaZ2 - De 0.00a0.25 Muy blando

De2a4 De 0.25a0.50 Blando
Deda8 De 0.50 a 1.00 Firme
De8a15 De 1.00 a2 2.00 Resistente

De 15 a 30 De 2.00a4.00 Muy resistente
De 30 en adelante De 4.00 en adelante Duro

En la tabla anterior, hemos representado con “ q “ a la compresién no confinada y por
experiencia, se ha visto que q = N/8 aproximadamente, sin embargo, seguramente los
especialistas en Mecanica de Suelos se pondran a “temblar” al ver esta correlacion, pero ha
sido producto de experiencias que solamente tienden a orientar al piloteador para la selecciéon
de su equipo de trabajo y que la experiencia de cada cimentador es la que define este
concepto.

A partir del sondeo de penetracién estandar entre otros aspectos, se ve |la necesidad en un
proyecto de efectuar perforaciones previas, el uso de seguidores, capacidad del martinete, el
uso de ademe, etc.

7.- En la séptima columna, se indica el contenido natural de agua en porcentaje, asi como los
limites liquido y plastico e indice de plasticidad. Quiza estos datos, suelen ser los mas
importantes para determinar el procedimiento constructivo de la Cimentacion Profunda.

Por ejemplo, del contenido de agua, si éste es alto en terrenos arciliosos ( de 300 a 400 % ),
nos limitara la posibilidad de colar elementos “ in situ “, ya que el suelo no podra trabajar como
“ cimbra “ debido a que el empuje del concreto hard elementos de cimentacion profunda
defectuosos y el concreto se contaminara, esto obligara a poner otro tipo de cimentacién ¢ al
uso de ademe perdido. ‘

El indice de plasticidad, nos permite dosificar los porcentajes de bentonita en los suelos areno-
limosos o areno-arcillosos, pues entre menor es el indice de plasticidad, mas inestables seran .
las perforaciones y por consiguiente debera utilizarse procedimientos especiales para lograr
estabilizarias.

Combinando los datos de la resistencia a la penetracion estandar con los limites de Atterberg y
fa focalizacion del manto freatico, se define la factibilidad de la hechura de campanas en pilas
que trabajaran con grandes cargas, asi como la seleccion del tipo de ademe para el “ fuste “.

Todas estas razones expuestas, quizd puedan servir como punto de partida a nuestros
técnicos en la materia, para poder elaborar la ingenieria de ejecucidon en las obras de
cimentacion profunda, gue tanta falta nos hace.



Tan pronto se logre este objetivo, se eliminara entre otras, la idea equivocada de algunos
supervisores, que hacen que las companias cimentadoras transporten costosos equipos para
ejecutar este tipo de cimentaciones y después de todo esto, pretenden pagar la longitud
hincada de un pilote independientemente de la longitud maniobrada, como si el constructor
tuviera la culpa de los errores u omisiones del proyecto. Asi mismo, algunos consultores
indican que las perforaciones se hagan inscritas en la seccion rectangular del pitote, por lo
que en suelos no cohesivos se taponan dejando “ colgados “ a esos pilotes, o sea sin alcanzar
la cota de apoyo y en caso de que el suelo sea cohesivo, se presenta el efecto de émbolo con
fo que el pilote tampoco alcanza su cuota de apoyo, o se dificulta excesivamente su hincado.

SUCESION ESTRATIGRAFICA

Para confirmar los resultados del sondeo de penetracion estandar, se hace necesario contar
con el corte estratigrafico, debido a Ia heterogeneidad de la formacion de los suelos, pues si el
sondeo de penetracion estandar encuentra en su camino un boleo, faciimente podria
confundirse con un estrato resistente y fundamentar un disefio en un error. Para el piloteador
es importante este dato, pues en caso de aparecer holeos, las perforaciones deberan hacerse
con equipo y procedimientos muy especiales y la dimension de la perforacmn es directamente
proporcional al tamafio de la roca por extraer.

En algunos casos, resulta insuficiente el nimero de sondeos efectuados, ya que es comun
encontrar discontinuidad en los estratos, [0 que suele no detectarse y en consecuencia, tanto
el disefio de la cimentacion, como su procedimiento constructivo no es posible definir. Para
evitar esto, se tiene que ampliar el estudio incrementando el niumero de sondeos, entre mayor
sea la heterogeniedad del subsuelo o mayor el tamario de la obra. -

TIPOS DE CIMENTACION

Son muchos los factores que intervienen para definir el tipo de cimentacion mas adecuado
para una estructura, por lo que nos concretaremos a definir las mas comunes que son:

Compensada
Piloteada
Sobre Pilas
Mixtas

A) CIMENTACION COMPENSADA

Es aquella cimentacién donde se efectia una excavacion tal, que los esfuerzos originales del
subsuelo, en el desplante de la cimentacién se conservan practicamente constantes después
de construir el inmueble deseado; en este caso, el especialista de Cimentacion Profunda
interviene haciendo pozos, instalando piezémetros, bombeando el nivel freatico e hincado de



ataguias. Naturalmente, estos auxiliares de cimentacion dependen de la importancia y de las
necesidades de cada proyecto.

B) CIMENTACION PILOTEADA

Para poder entrar en detalle, diremos que un pilote es un elemento transmisor de carga,
generalmente de pequefio diametro o seccion, construido de concreto armado, acero, madera,
etc.; cuya instalacién se hace a base de energia dinamica ( golpes o presién ) , cuya
capacidad de trabajo’ se determina con las formulas dinamicas, debiendose verificar mediante
pruebas de cargas directas.

Cuando la capacidad natural del subsuelo resulta insuficiente para soportar el paso de una
estructura, se puede recurrir al uso de pilotes, los cuales por su forma de trabajo se dividen en:
Pilotes de apoyo

Pilotes de friccidn

Pilotes mixtos

B.1 Pilotes de apoyo

Como su nombre lo indica, son aquellos que se diseflan para transmitir la carga a la capa
resistente donde se apoyaran. Generalmente estos pilotes trabajan como columna corta y su
maxima capacidad de trabajo a la compresion se desarrolla en la punta.

Para obtener un buen apoyo en el estrato, se requiere usar martinentes que desarrollen una
energia de 0.5 kg-m por cada kilo de pilote para alcanzar su rebote. Por otra parie, para evitar
que un pilote se fracture y garantizar ia energia de apoyo, deberan hacerse perforaciones
previas si el sondeo de penetracion estandar acusa capas con mas de 20 golpes en arcillas y
de 10 en arenas cuyos espesores de éstas, sea mayor de 60 cm (espesor del estrato).

La energia de apoyo del pilote se mide en el campo verificando la penetracién de éste cada 10
golpes. A esta operacidn se le denomina “ rebote “ y dependiendo del equipo y del pilote,
generalmente éste debe ser de 2.54 cm de penetracion por cada 10 golpes aplicados ( fig. 2 ).
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DETERMINACION DE LA CAPACIDAD DE CARGA DE UN PILOTE, A PARTIR DE UN
FENOMENO DINAMICO.

E! estudio se basa en la cantidad de movimiento y la energia producida en el sistema antes y
después del choque.

Sistema un instante antes del choque:

m —* masa del sistema

/Ll v — velocidad del sistema

vi

my —* cantidad de movimiento

m1
mi — masa del pistén del martinete
vi — velocidad del piston del martinete
m2 — masa del pilote
v2 —* vyelocidad del pilote

m2

H » h — altura de caida del piston del

v2 / martinete

mv = mivl+ 1imv2 vimi+m2) =m1vl +m2v2

(m1v1 + m2v2)

(M1 + m2) vi= \J2gh

v2= 0 F=ma=mg

(F1 f2gh)

(F1+F2)

.10,



(F1 2gh)*

(F1 + F2)
Ec= %
g
F1° h)
Ec=
(F1 + F2)

F1 =R = peso del pistdon del martinete

R° h)
Ec =

(R +Wp)

Sistema un instante después. del choque:

(F1 + F2)2

F2 = Wp peso del pilote

Ec=Ep l.a energia cinética antes del choque es igual a la energia potencial después del

choque.

inicio t

del ”
golpe
s
K fin del
f golpe
Ep = mgh
(R* h)
= Rs(s + f)
(R +Wp)
(R® h)
Rs =

(R +Wp)(s+f)

s = deformacion permanente del suelo

f = deformacion elastica del pilote y del
suelo

mgqg = fuerza requerida “para deformar

instantaneamente el suelo y el
pilote

h = longitud total de deformacién
instantanea en el golpe

Rs = mg = capacidad de carga .

s+ f=h

11,



NOTAS IMPORTANTES:

1.- El calculo se recomienda realizarlo cuando en una calda de 10 golpes del martinete, el
desplazamiento del pilote en el suelo es igual 0 menor a 2.54 cm.

2.- Elvalorde*s "?Adebe ser medido fisicamente en campo.

3.- El valor de “ F * puede ser medido fisicamente en campo, o utilizar los siguientes valores
experimentales, donde c 1 = f, siendo “1“ la longitud del pilote y “ ¢ “ la deformacion elastica
unitaria:

c= 0.3 mm/m para pilotes de concreto reforzado
c = 0.3 mm/m para pilotes de acero
¢ = 0.6 mm/m para pilotes de madera
4.- Para elegir el martinete adecuado, se utiliza la siguiente expresion experimental, la cual, se
-basa en |la Ep del piston del martinete y del pilote:
Rhm = Wp hp hm = 2.50 m = altura de caida del pistén del martinete
hp = 0.50 m = desplazamientc requerido del pilote si no
encontrara resistencia, producido por la
energia del martinete, para garantizar un

apoyo adecuado.

{0.50 m) (wp)

Ec=
(2.50 m)

B.2 Pilotes de Friccion

Este tipo de pilotes desarrolla su trabajo por adherencia o friccion de éstos con el suelo que lo
rodea; a diferencia del pilote de apoyo, su capacidad de carga en la punta es practicamente
nula. Se recomienda en donde los estratos resistentes se encuentren a profundidades
relativamente grandes o donde se tienen problemas de “emersién” por consolidacion de los
depositos de arcilla.

Por |la problematica del hundimiento constante de varias zonas de la Ciudad de México, se ha
decidido utilizar en las construcciones el pilote de friccion, ya que el “colchén” que. exprofeso
se deja en la parte inferior de-estos pilotes ha funcionado “como un control natural” y se
determina generalmente con la férmula siguiente:

12,



mv p
.En la que:

mv = coeficiente de compresibilidad volumétrica.

= presion que llega a través de todos los pilotes a la profundidad z.
deformacioén permisible para el buen funcionamiento de la estructura.
espesor del colcheén compresible bajo las puntas de los pilotes.

_ oo

En la practica obtenida de la construccion de edificios en el Valle de México, se ha encontrado
que el colchén de deformaciéon H es del orden del 10 al 20 % de la longitud del pilote que
trabaja por friccion.

En algunas ocasiones el pilote de friccion se utiliza como elemento de'anclaje haciéndolo
trabajar a la tension, esto se presenta en la cimentacion de las torres de transmisién , o bien
en la construccién de algunos pasos a desnivel en donde el nivel freatico queda por encnma de
la zona de rodamiento de los vehiculos y en este caso la subpresién se contrarresta, entre
otros sistemas, por medio de pilotes de friccién. -

Como la capacidad de carga de este tipo de pilotes depende de la adherencia de este con el
subsuelo no tiene “rebote” ( penetracién de los Ultimos golpes ) y se calcula multiplicando el
area perimetral del pilote por adherencia; por lo tantc Q = P.L.a., en la que:

Q = Capacidad de carga del pilote

P = Perimetro

L = Longitud del pilote

a = coeficiente de friccion o adherencia

En depésitos de arcilla, se ha encontrado que a = g/ 2, siendo “ Q “ la resistencia a

compresién simple.

Como dato adicional, los pilotes en las arcillas del Valle de México se calculan con un
coeficiente de friccion que va de 1 a 2ton / m2, a excepcion de la zona del lago que es de 0.8
ton / m2 o menos. GO

B.3 Pilotes Mixtos
Como su nombre lo indica, el trabajo de estos pilotes es por adherencia y apoyo, se

recomiendan en suelos poco comprensibles en donde el estrato de apoyo es de poca potencia
( espesor o grueso de la capa ).

.13.



Juntas

Cuando los pilotes son de longitudes superiores a 20 m , resulta mas econdémica su instalacion
usando juntas que garanticen la continuidad de los mismos.

En la practica se ha encontrado que al efectuar este empate por la cantidad excesivamente de
soldadura requerida, el concreto pegado a las placas se sobrecalienta, con lo que pierde
resistencia y en muchas en ocasiones, cuando se reanuda el hincado se desmorona
descubriéndose el refuerzo en esta zona.

Para evitar lo anterior, se especifica hacer la soldadura dandole tiempo a las placas para que
se enfrien. Esto incremente los costos debido a que el equipo de pilotaje suspende sus
labores a veces hasta 5 horas en cada junta.

Para evitar los inconvenientes indicados anteriormente en este tipo de junta, se han ideado
dos procedimientos que son:

La junta de casquitlo disefiada por el Ing. Leopoldo Farias, en la que el anclaje de la junta se
lleva en la parte interna del casquillo independientemente del armado principal del pilote; esto
permite que no existan momentos en las placas de unién, ya que los esfuerzos transmitidos
entre tramo y tramo son colineales, debido a que “e” practicamente es igual a cero ( fig. 4 ).

Con este tipo de junta, un pilote de 50 x 50 cm de seccion, puede ser empatado con placas de
Y2 usando casquillo; de otra manera, las placas de unién serian del orden de 1 0 mas.

El casquillo permite usar cordones de soldadura relativamente delgados en forma continua, sin
danar el concreto y reduciendo los tiempos de equipo inactivo ( fig. 3 )

Se han ideado infinidad de procedimientos para empatar pilotes { unién de dos tramos ),
siendo el mas comun el de junta a base de placa soldada.

Durante el proceso de hincado se presentan esfuerzos de tensién y compresion en el pilote.
Por tal motivo, la junta debe estar disefiada para absorber estos esfuerzos; de ahi que este
tipo de junta siendo la mas usual, resulta antieconémica debido a que el disefio arroja la
necesidad de usar placas que van desde % hasta 2 de espesor, segun la seccién del pilote.
Otra junta que no tiene los inconvenientes antes mencionados, €5 ia “ junta de adherencia *
( Disefdada por el Ing. Roberto Avelar ) y consiste en proveer a los tramos de pilote por
empatar, de un dispositivo . hembra y macho, utilizando placas de unién de 3/8 de espesor,
suficiente para absorber los esfuerzos de hincado.

En la actualidad, se tienen muchos tipos de acoplamientos entre dos tramos de pilotes de

concreto, todos ellos basados en la premisa de permitir axialidad y continuidad de los-
esfuerzos en el pilote ( consultar Manual de! Residente de Cimentacion Profunda ).

.14,
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Colado y manejo de pilotes

En una obra de pilotaje, el organizar adecuadamente el colado de pilotes, permite reducir
considerablemente problemas muy costosos y en ocasiones peligrosos; los accidentes mas
comunes se han presentado en su manejo, al romperse las anclas de levante, o bien ai
desprenderse el concreto durante el hlncado a consecuencia de un mal armado o un deficiente
vibrado.

Para lograr una buena eficiencia reduciendo riesgos, es recomendable tener presentes los
siguientes puntos:

Localizar la o las camas de colado lo mas adyacente a la zona de trabajo, procurando no
obstruir los puntos de hincado.

Dimensionar las camas de 50 cm mas en ambos sentidos para facilitar el cimbrado ( fig. 5y 6
); el ancho debera ser de tal manera, que |a operacidén del despegue de pilotes se pueda hacer
con el equipo programado, pues un exceso en el ancho de las camas, resta capacidad al
equipo al tener que bajar el angulo de inclinacion de la pluma ( fig. 7y 8 ).

. El peralte de la cama debera ser no menor de 10 ¢cm para evitar romperia durante el despegue
de pilotes. Por otra parte, para facilitar ia limpieza y el escurrimiento del agua, debera dejarse
una pendiente longitudinal del 2%, asi como un acabado fino ( de preferencia pulido ).

Los moldes deberan ser resistentes y sobre todo, que garanticen la geometria de la seccién en
toda su longitud; |las tapas y puntas se harén conforme al disefo.

Después de alinear y fijar los moldes, se les colocara una pelicula de desmoldante a-bien de
diesel con parafina ( 200 It. de diesel con 30 kg. de parafina ).

los armados se construirdn con apego a los planos y se introduciran en los moldes previstos
de silletas para dar el recubrimiento que se especifique.

Para utilizar eficientemente el refuerzo longitudinal es necesario hacer el despiece del acero,
para ir acomodando las varillas de tal manera de no tener mas del 50% de los traslapes en
una seccion.

El refuerzo longitudinal debe llegar sin dobleces a los extremos del pilote y sin recubrimiento
(fig. 9.).
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Los recubrimientos en los extremos hacen trabajar al concreto durante el hincado como
concreto simple, ocasionando el descabece.

El colado debe hacerse en forma continua atacando pilote por pilote. En esta forma, no se
corre el riesgo de dejar varios pilotes inconclusos, al fallar el suministro del concreto, etc.

Cuando se fabrican pilotes en dos o méas tramos alineados, separados entre si por las placas
de unién, marcandolos después de que fraglie en concreto. Esto va a facilitar los trabajos de
soldadura durante el empate de tramos.

Despegue ) .

El despegue y manejo de pilotes se hace por medio de asas las que se disefian al cortante,
incrementando el peso de pilote en un 25% por efecto dinamico. '

Las asas se hacen de varilla corrugada o cable y se colocan en la forma siguiente: ( fig. 10)
No es recomendable repartir la carga en dos asas en un mismo punto, ya que se puede llegar
a romper al concentrarse mas la cara en una de ellas. Resulta mas seguro dimensionar las

piezas segun su carga.

El despegue de pilotes debe hacerse procurando que el angulo formado por la vertical con el
cable que va del asa hacia la pluma, sea menorde 30 o (fig. 11). )

Para pilotes muy pesados y largos, se hace buscando la forma intermedia ( fig. 12 ).

Entréngue

Como generalmente |a fabricacion de los pilotes se hace con anticipacion al hincado ( ya que
debe moverse sélo al alcanzar el 80 % de su resistencia y el 100 % para poder ser hincados ),
se hace necesario almacenarios en la obra en puntos clave, que reduzcan al maximo posible
las maniobras previas al hincado.
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Los pilotes se deben apoyar precisamente en donde se localicen las anclas de izado,
debiéndose usar durmientes para los pilotes inferiores que estan en contacto con el terreno,
por si éste se llegara a hundir. Los pilotes subsecuentes se pueden apoyar sobre polines
alineados verticalmente a los durmientes, para que el concreto de los pilotes inferiores trabaje
a compresion.

La tonga de pilotes se recomienda que no sea mayor de 5 niveles, esto facilitara tanto su
apilamiento como el estrobarlos para su izado; el nimero de niveles esta regido por |la dureza
del terreno, pues si los durmientes no se hunden se podra llegar al quinto nive! ( fig. 13 ).
Algunos disefadores han ideado el pilote fusible, el cual ,2al usarlo en terrenos compresmles
utiliza la friccion negativa para que la punta falle o penetre en el estrato de apoyo. Como mas
adelante veremos, la instalacion de estos pilotes es dificil ( fig. 14 ).

lzado

Previamente el izado del pilote, debera revisarse la seccion, estrobando en los puntos donde
se igualen los momentos; de otra manera puede llegarse a fisurar bajando su resistencia y
calidad.

-Las maniobras previas al hincado son las que determinan el tiempo de ejecuciéon y por
consiguiente el costo, pues los tiempos de estrobado, acomodo de la maquina e izado del
pilote, requieren de mayor tiempo y del auxilio de herramientas especiales. Entre mas cuidado
se tenga para no maltratar el pilote, el rendimiente por jomada se disminuye, en cambio si se
hace en forma descuidada, estas maniobras resultan aparentemente mas econémicas si no se
considera que se pone en peligro tanto la seguridad del equipo como el personal que lo opera,
independientemente la reposicion de los pilotes averiados ( fig. 15).

C. CIMENTACION SOBRE PILAS

En construccion se requiere con frecuencia transmitir las cargas de una estructura dentro del
subsuelo hasta llegar a alguna capa que tenga la capacidad suficiente para resistir dichas
cargas.

Esta transmision se puede lograr mediznt:+ “ Columnas Enterradas “ que ligan la estructura con

dichos estratos. Cuando las columnas enterradas se construyen “ In Situ “, usando como
cimbra las paredes de la perforacion, estamos hablando de PILAS DE CIMENTACION.
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Para la construccion de las PILAS, podemos considerar tres etapas principales:

1.- perforacion
2.- colocacion de acero de refuerzo
3.- colado del concreto

Perforacion .

Es el proceso inicial en la construccion de pilas y consiste en la formacién de un agujero en el
subsuelo, en el que posteriormente se colocaran materiales gue finalmente formaran la pila.

Las secciones transversales de las pilas son generalmente circulares, aunque algunas veces
sobre todo cuando se trata de estructuras de gran peso o de condiciones especiales de carga
pueden ser rectangulares, oblongas, etc.

-Aunque las secciones transversales generalmente son continuas, es comun hacer
ampliaciones en la base conocidas como CAMPANAS, que al aumentar el area de apoyo
permiten incrementar la capacidad de carga, obteniéndose un uso racional de los materiales (
fig. 16 ). '

La construccién de campanas se aplica cuando las pilas se realizan en “seco”, de manera que
sea posible la verificacion del correcto estado de éstas. Las campanas hechas bajo el agua o
lodos bentoniticos, implican el riesgo de que el corte de éstas o la remocion del material ya
cortado se haya realizado inadecuadamente, dando por resultado una incertidumbre en las
condiciones finales de dichas campanas.

En algunas ocasiones, los proyectistas de cimentacion profunda recomiendan una mayor
longitud de empotre en estratos de apoyo, con el fin de garantizar que el apoyo de la pila se
encuentra en el manto especificado.

En suelos predominantemente friccionantes ( grava-arena ), este empotre es estipulado para
obtener una mayor capacidad portante de la pila.

Es importante que el residente de cimentacion profunda esté cons:ente de las limitantes de los’
equipos de perforacion, ya que éstos han sido disefiados para perforar en suelos y continuos:
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Ademes

Las condiciones del suelo, la estratigrafica, la presencia de agua, etc., determinan la
estabilidad de las paredes y aln del fondo de las perforaciones. Cuando éstas no se
sostienen por si mismas, la construccién de las pilas se complica un tanto y se hace necesario
el uso de ademes. Los ademes usados en la actualidad se reducen basicamente a dos tipos:

a) ademes rigidos
b) ademes a base de lodos

A) Ademés Rigidos:

Los ademes rigidos generalmente consisten en ademes metalicos de una seccion similar a la
de la perforacién y .

que pueden ser o no recuperables. Generalmente los ademes recuperables se retiran de la
perforacion mediante gruas o gatos hidraulicos una vez colocado el concreto en la perforacion.

B) Ademes a base de lodos:

Los lodos usados para el ademe de las pilas son generalmente “ lodos bentoniticos “ que se
forman al mezclar en diferentes proporciones bentonita, que es una arcilla coloidal, con agua;
formandose una sustancia con un alto peso especifico y largo tiempo de sedimentacion. Estos
lodos forman una pelicula impermeable en las paredes de la perforacion, que ayuda a
equilibrar las presiones hidroestaticas e impiden el fiujo de agua que es uno de los factores de
inestabilidad del suelo.

Por otra parte, sobre todo en suelos granulares como arenas y gravas, la contaminacion de los
lodos con el mismo suelo de las partes principalmente durante el proceso de perforacion,
reduce su capacidad de soporte y aumenta su velocidad de sedimentacién, cuando esto
ocurre puede liegar a ser necesaria la sustitucién de éstos por otros no contaminados.

El cambio de lodos se realiza inyectandole aire con un compresor en la parte inferior de una
tuberia que se introduce hasta unos centimetros arriba del fondo de la perforaciéon. Este aire
al salir, provoca una succién que absorbe los lodos contaminados, al tiempo que se van
depositando los lodos no contaminados en la parte superior de la perforacion.

COLOCACION DEL ACERO DE REFUERZO

Una vez terminada la perforacion, es recomendable proceder con la mayor celeridad al término
de la construccién de la misma, para que el suclo de las paredes y la base se altere lo menos
posible y conserve sus caracteristicas de cohesion y resistencia para el efecto. El siguiente
paso consiste en la introduccion del acero de refuerzo; debera hacerse con la mayor rapidez
aunque sin descuidar la calidad del mismo. La localizacién del castillo cerca de |la pila y la
instalacion de separadores que aseguren su comrecta colocacion dentro de la perforacion, asi
como el uso de una grua con la altura suficiente que permita una introduccién vertical de todo
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el ammado, evitando en lo posible el contacto con las paredes durante el proceso de
colocacion. :

COLADO DE CONCRETO

El vaciado del concreto dentro de la perforacion es también muy delicado dentro del proceso
de construccion de una pila, los principales cuidados que hay que tener son:

a) rapidez en la ejecucion
b) evitar la segregacion
¢) evitar la contaminacion

a) Para la rapidez en la ejecuciéon, es recomendable el uso de concreto premezclado que
permite que |la maniobra de colado, se realice en menor tiempo que el que se requiers
fabricando el concreto con revolvedoras de campo.

b) La segregaciéon del concreto al caer dentro de la perforacién se evita con una manguera o
tuberia con un diametro 12 veces mayor que el TMA ( Tamaro Maximo de Agregado ), pero no
mucho mas, para que los agregados gruesos se detengan al chocar con las paredes del
conducto. ' : B

c) Para evitar la contaminacion del concreto es fundamental hacer el colado continuo de toda
la pila. Cuando el colado es bajo agua o en presencia de lodos bentoniticos es preciso usar el
sistema TREMIE.

El colado TREMIE, se hace introduciendo el concreto por medio de una tuberia de acero hasta
el fondo de la perforacion, de medio forma que fluya de abajo hacia arriba para que solo la
parte superior del concreto tenga contacto con el agua o lodos. Este concreto deberd
demolerse de cualquier forma al terminar el colado, ya que esta contaminado. El revenimiento
del concreto generaimente es de 14 a 18 cm para facilitar que fluya libremente, aunque de
cualquier forma hay que cuidar que la tuberia permanezca ahogada en el concreto durante
todo el proceso de colado. Esta precaucién es importante sobre todo durante el “ chaqueteo *,
que €S un movimiento hacia arriba y hacia abajo a que se somete la tuberia para facilitar el
flujo del concreto. Otra precaucién, consiste en iniciar el vaciado del concreto con una camara
de baldén, de un tamaro adecuado al didmetro de la tuberia y que hace las veces de valvula
que reduce la contaminacion del concreto al iniciar el colado.

MAQUINARIA Y EQUIPO

La maquinaria y el equipo usada para la construccion de pilas es fundamentalmente la
siguiente:
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EXCAVACION Perforadoras - sobre grua

- sobre camién

HERRAMIENTAS DE Botes
ATAQUE Brocas

Dientes y puntas
EQUIPO PARA MANEJO DE Depésitos
LODOS BENTONITICOS Mezcladores

Agitadores

Bombas y Mangueras
EQUIPO PARA COLADO Trompas de elefante

Tuberia

Bombas de concreto

PERFORADORAS

Los equipos mas comunes para perforacién son |os rotatorios, que consisten esencialmente en
una fuente de poder que mediante una transmisién hace girar a un barretéon de longitudes
variables, simples o telescopicos, cuyo extremo inferior se instala la herramienta de
perforacion propiamente dicha.

Las perforadoras usadas en México, son de dos tipos:

a) montadas sobre gruas
b) montadas sobre camion

Las perforadoras montadas sobre grua son generalmente de mayor tamano y potencia, su
movilidad ya dentro de la obra, es mejor sobre todo si el terreno es dificil y tienen la ventaja
adicional de que eventualmente la misma gria puede usarse para las maniobras de
introduccién de acero y de colado; esto puede hacerse desmontando o sin desmontar la
perforadora de la grua ( fig. 17 )

Las. perforadoras montadas sobre camién son generalmente de menor capacidad que las
montadas sobre grua. Igualmente sus limitaciones para realizar tos procesos de introduccion
de acero y colado son mayores y frecuentemente se requiere una grua para llevar a cabo
estas maniobras, por otra parte, para obras urbanas sobre todo pequenas, tienen mejor
movilidad ( fig. 18)

Las perforadoras rotatorias, ademas del efecto normal de cortar los suelos con sus
herramientas de ataque, al girar, facilitan la penetracion en los casos de suelos mas duros
cohesivos y resistentes por razon del peso propio del barreton de perforacién, también existen
algunos modelos que tienen equipos hidraulicos, que ejercen presiones adicionales para
facilitar el corte usando como reaccion el peso propio de la maquina.
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PERFORADORA MONTADA SOBRE AGUA

" PERFORADORA

HERRAMIENTA DE ATAQUE

FIG.17



PERFORADORA MONTADA EN CAMION

TEMA DE MALACATES

i

© ‘@ OYf

GATO DE APOYO

HERRAMIENTA DE ATAQUE

FIG. 18
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Las almejas guiadas son equipos de excavacion que como su nombre lo indica consisten en
un cucharén que abre y cierra @ manera de almeja y que se desliza verticalmente sobre una
grua que permite controlar la direccion y la posicion de la excavacion. Estos equipos
accionados casi siempre hidraulicamente, se usan para la construccién de pilas de seccién
oblonga, cuadrada o rectangular.

En nuestro pais las marcas mas comunes de perforadoras son las siguientes:

CALWELD
WATSON,

SOILMEC

SANWA

CASAGRANDE

ERTH DRILL - .

EASY BORE ~
B.S.P.

Las herramientas de ataque mas comunes en nuestro pais, son las brocas y los botes.

Las brocas son como su nombre lo indica, espirales cilindricos, con punta en el extremo
inferior de su eje y dientes en |la espiral. E! diametro, espesor, paso, tipo de dientes y tipo de
punta, se ajustan en cada caso al diametro de la perforacion y al tipo de suelo.

Los botes de perforacién son cilindricos metalicos con una tapa giratoria en el fondo y un
dispositivo de apertura para la misma, en la tapa se instalan dos dientes de ataque y trampas
para impedir la salida del material ya cortado, hay una gran variedad en los disenfos de Ias
tapas, colocacion de los dientes, espesor de las paredes, etc.

De entre las brocas por los botones especiales, cabe mencionar a los siguientes;

BOTE CAMPANEROQO.- Son botes que se usan al final de una perforacion y que tienen un
dispositivo mediante el cual abren dos hojas que cortan un semicirculo o trapecio que forma
las campanas o ampliaciones de base. Uno de los problemas de. estas herramientas, es la
dificultad que tienen para tirar todo el material cortado, por o que no es recomendable usarias
cuando no se puede bajar a |la campana a terminar la extraccibn a mano y vernficar
ocularmente el estado de las mismas.

BOTE PARA ROCA.- Se usan para materiales duros en general; ocasionalmente tienen
oquedades en las paredes que permiten la entrada de pedazos de roca; tienen por supuesto
dientes especiales a base casi siempre de carburo de tungsteno.

BOTES CORONA.- Son botes sin tapa inferior que llevan dientes especiales para cortar la
roca a o largo del bote inferior de su pared. La roca se va introduciendo al bote y al trabarse
se fractura, lo que permite su extraccion. .

BROCAS CONICAS.- Son brocas que terminan en punta, lo que facilita la penetraciéon en
terrenos pedregosos y la trabazon de los boleos y piedras en sus alabes para ser extraidos.
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.DIENTES Y PUNTAS

Existe una gran variedad de dientes y puntas. Los hay para suelos blandos y para suelos
duros, los de suelos blandos tienen mayor area de corte y su instalacién facilita el corte rapido
del suelo. Los de suelos duros son casi siempre con filos de carburo de tungsteno, los hay
fijos y giratorios. Se recomienda que se usen en presencia de agua para que el calentamiento
excesivo no reduzca su vida util.

EQUIPO PARA MANEJO DE LODOS

Se requieren depdsitos para el aimacenamiento de los lodos; éstos pueden ser portatiles
generalmente de metal, lo que facilita su transporte y aln su movimiento dentro de la misma
obra, o cisternas construidas exprofeso. :
Para mezclar la bentonita existen equipos especiales que consisten en depositos con
agitadores; sin embargo, el procedimiento mas sencillo es a base de un venturi a través del
cual se hace pasar agua a gran velocidad al mismo tiempo que se vacia bentonita.

El lodo bentonitico ya mezclado se almacena en un depésito, de donde por gravedad o
mediante bombas de agua, se conduce hacia las pilas al momento de ser excavadas,
sustituyendo inmediatamente el material excavado con los lodos.

Finalmente para la realizacion del colado se usan, cuando se trabaja en seco, trompas de
elefante que son mangueras de lona o plastico que evitan la segregacién del concreto. Para
el caso de colados bajo agua, se usa la tuberia TREMIE que consiste en tuberia de un
diametro 6 veces como minimo del tamafo maximo de agregado del concreto ( fig. 19 ).

Se usan tramos de 1 a 3 m de largo, ligados mediante coples sin liston para rapidez y
seguridad en las maniobras; los diametros de tuberias mas comunes sonde 6 “8 “y 10 “, es
importante que esta tuberia y los coples formen una superficie lo mas lisa posible por la cara
inferior, para facilitar el flujo del concreto, y por la cara exterior, para ewtar atoramientos con el
acero de refuerzo de las pilas.

En ocasiones también se usa el bombeo de concreto, sobre todo cuando el acceso de las oflas
revolvedoras a los puntos de construccion de las pilas es dificil.
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EQUIPO PARA COLADO DE PILAS ( TREMIE )
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D. CIMENTACION MIXTA

Como su nombre lo indica, una cimentacién mixta es la solucién que emplea simuitdneamente
diferentes tipos de pilotes o bien, una cimentacidn superficial y pilotes.

En nuestro medio, la mas comun es la de c¢agjén hincado y pilotes trabajando por friccién o
adherencia. De esta forma, el cajon hueco permite compensar parciaimente las cargas
generadas por la edificacion, aprovechando el alivio que significa la remocién parcial del
subsuelo efectuada para alojar dicho cajén. El excedente de cargas, el integrado por el peso
total de la edificacion mas cajén y habiendo reducido el peso total del suelo removido, se suelo
soportar por una bateria de pilotes, trabajando por friccion o adherencia. De esta forma, se
reduce el minimo de pilotes, ya que de no tenerse esta compensacion, la bateria tendria que
soportar la totalidad del peso de la edificacién.

Esta compensacion resulta efectiva, sélo en el caso de pilotes de friccién convencionales o en
sus variedades telescopico, entrelazado, etc. Si se emplean pilotes apoyados por punta, ain
existiendo cajon hueco, no se puede aprovechar el alivio de cargas, ya que al estar apoyados
y no tener la libertad de desplazamiento vertical, tienen que resistir el peso total de la
estructura y de su cajon de cimentacion.

Las cimentaciones mixtas a base de cajon y pilotes son usualmente empieadas en subsuelos
como el que configura la zona del lago del Valle de México, ya que de esta forma se elimina el
problema de emersién relativa del edificio con respecto al nivel de la superficie del terreno
circundante a él. Sin embargo, esta solucion de cimentacién tiene ciertas limitantes, como lo
son las dificultades de excavaciones profundas en suelos blandos, principalmente cuando
existen aguas freaticas someras y hay construcciones colindantes cimentadas
superficialmente. Ademas, hay que tener cuidado de que no haya excentricidad entre los
centros de gravedad de cargas y reaccién del conjunto cajén y pilotes, ya que si no se tiene
esta axialidad, pueden generarse asentamientos diferenciales.

A raiz de los sismos de septiembre de 1985, se presentaron algunas fallas de cimentaciones
mixtas, ya que ante las solicitudes dinamicas, ciertos campos de pilotes perdieron sustentacion
al reducirse el confinamiento, produciéndose grandes asentamientos y en algunos casos,
hasta el colapso total de la cimentacion. Por lo tanto, el disefio y construccién de este tipo de
soluciones de cimentacion requiere de .mayor cuidado y es necesario conocer bien las
caracteristicas fisico-mecanicas del subsuelo, antes de llegar a esta clase de soluciones de
cimentacion.

ADEMES Y ELEMENTOS DE CONTENCION

ADEMES

Los principales tipos de ademe, mas comlnmente utilizados en la construccion . de
cimentaciones profundas son:

- lodos estabilizadores
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- camisas metdlicas
- estructuras de ademe

LODOS ESTABILIZADORES

- Se conoce fodos estabilizadores o lodos perforacién, a todos aquellos fluidos viscosos
formados naturalmente o prepararios exprofeso, para estabilizar o ademar las paredes de una
perforacion, zanja ¢ excavacion.

Con el auge de las perforaciones de pozos petroleros, se encontrd que algunas arcillas
( mormorilonita sédica ), al ser mezcladas mecanicamente durante la perforacién con las
aguas freaticas, forman fluidos de alta viscosidad y densidad, que detenian las paredes del
subsuelo por su alto empuje generado en ellas y por una capa de arcilla que se adheria a ellas
( enjarre ).

Este casual descubrimiento, condujo a investigar las propiedades de lodos formados con otros
tipos de arcillas y a encontrar proporciones idéneas para formar lodos mas efectivos y
- econdémicos, los que ademas pudieran ser reutilizados mas veces. En nuestro medio, las
arcillas mas empleadas en la formacién de lodos estabilizadores son las bentonitas sédicas y
céicicas. En la actualidad, se ha avanzado mucho en la investigacién y utilizacion de fluidos
estabilizadores del subsuelo bajo el manto freatico, llegandose a mezclas de aceites con
polimeros. de bentonitas con cemento ( lodos fraguantes ) o arcillas atapulgitas ( en aguas de
alta concentracién salina ).

Las propiedades fisico-quimiéas primordiales de un lodo bentonitica son: densidad o peso
especifico, viscosidad plastica, viscosidad Marsh, filtrado, contenido de arena, concentracién o
potencial de hidrégeno ( ph ), afnejamiento,-dosificacion y rendimiento.

Densidad.- Benominada también como peso especifico, es la cantidad de materia por unidad
de volumen. Se evalla en el laboratorio por medio de una balanza de lodos formada por un
receptaculo para el lodo, en un brazo y una escala con contrapeso deslizante, en el otro. ‘Se
expresa en unidades de peso sobre volumen ( gricm’ , kg/dm® o ton/m® ). Los lodos utilizados
en condiciones.normales tienen una densidad relativa comprendida entre 1.03 y 1.15. En
algunos casos para aumentar la densidad, se necesita afiadir minerales inertes pesados como
la barita. W - ) . - -
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OBTENCION DE LA DENSIDAD DE UN LODO BENTONITICO

Es importante aclarar que la densidad, el peso especifico'y el peso volumétrico tienen el
mismo significado.

L =
Para determinar la densidad de un lodo bentonitico, es necesario conocer el peso especifico
relativo de los solidos de la bentonita. ~

Las propiedades fisicas de un lodo bentonitico, se estudian de igual forma que en un suelo
100 % saturado. Su volumen se compone de agua y sélidos exclusivamente.

La dosificacion de bentonita que se requiere para una obra, por lo general se solicita en base
a un porcentaje sobre el peso del agua. Por ejemplo, si se pide un lodo bentonitico con
dosificacion de bentonita al 8%, se refiere a una mezcla de 1 m3 de agua con 80 kg de
bentonita, obteniendo su densidad de la siguiente forma:

Wt

8 Ib = peso volumétrico del lodo bentonitico =
' Vit

Wt=Ww+ Wb
Wt=Ww+%BWw=Ww(1+ %)
Vt=Vb +Vw
S b = densidad absoluta relativa de la bentonita > de2.1a2.5

Viscosidad Plastica.- Esta propiedad es determinada mediante viscosimetros rotacionales,
con los que se mide la resistencia al esfuerzo cortante a diferentes r.p.m.; ademas, en estos
aparatos se determina la viscosidad aparente, al resistencia del gel, la tixotropia vy
especialmente, el punto de cedencia, el cual es la ordenada al origen de la curva de fiujo y
correspondiente al valor minimo del esfuerzo cortante para el cual empieza a fluir el lodo. La
viscosidad plastica debe ser pequefia, para permitir la separacién de las arenas que el lodo
acarrea al salir de |la perforacion. El punto de cedencia, define ademas la penetracion del lodo
en 1a vecindad de la perforacion o zanja, es conveniente mantener la viscosidad plastica en un
rango comprendido entre 10 y 30 centipoises.

Viscosidad Marsh.- Se define como el tiempo necesario para que escurran 946 cm® de lodo, a
través del orificio calibrado de un cono Marsh. Este ensaye debe realizarse en obra, para
determinar si un lodo puede reutilizarse o es necesario emplear nuevo lodo. Debe tratarse que
se tengan valores bajos, entre 35 y 90 segundos de vaciado.

Filtrado. Este ensaye permite determinar la capacidad de un lodo para formar “enjarre”, que es

una membrana impermeable de arcilla adherida al subsuelo, que hace posible que se puedan
transmitir las presiones hidrostaticas de la columna del lodo y evitar al mismo tiempo, la
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- generacion de derrumbes locales. Para efectuar esta prueba es necesario un filiro prensa, en
el cual se calcula el agua libre (cm®) y el espesor del enjarre (mm). Cierta porcion del agua de
un lodo permanece libre entre los granos sélidos, por lo tanto en una relacion agua-bentonita
constante de un lodo, al aumentar el agua libre, aumenta el espesor del enjarre, pero
disminuye al mismo tiempo su resistencia y es menos efectivo para estabilizar las paredes de
la excavacion. Por consiguiente, es necesario que el espesor del enjarre sea inferior a 5mm.

Contenido de arena.- Como su nombre lo indica es la proporcion de arena contenida en el
lodo. Al incrementarse la cantidad de arena, ademas de danarse ios equipos, se reduce la
efectividad de un lodo, ya que para una relacién constante agua-bentonita, al aumentar el
contenido de arena el volumen de agua libre y en consecuencia, se incrementa el espesor del
enjarre. Por lo tanto, debe mantenerse inferior al 3% en volumen. Para evaluar el contenido de
arena de un lodo, se hace pasar cierta cantidad de este por la malla # 200 y la arena retenida
en esta se expresa como un porcentaje del volumen.

Potencial de hidrégeno (ph).- Es la concentracion de iones de hidrégeno en un lodo y
representa la acidez o alcalinidad. Se determina mediante un papel sensible y el color
producido, indica el potencial de hidrégeno. Las propiedades de un lodo varian en funcién del
ph medido. Es conveniente que este se encuentre en un rango de 7 a 10.

Anejamiento.- Es el tiempo transcurrido entre la preparacion y utilizacion de un lodo. Se ha
comprobado que un afiejamiento minimo de 24 horas, la viscosidad plastica y el punto de
cedencia aumenta, mientras que el agua libre disminuye, sin variar el espesor del enjarre. Sin
embargo, cada tipo de bentonita responde diferente, por lo que el reposo puede variar entre 8
y 24 horas, y en algunos casos es necesario que la bentonita se termine de hidratar dentro de
la perforacion, cuando se trata de obturar flujos o fugas.

Dosificacion y Rendimiento.- La dosificacion depende del tipo de bentonita empleado, del agua
freatica y de las caracteristicas que se desee tenga el lodo. Por lo tanto, es necesario hacer
ensayes previos con diferentes proporciones y determinarse asi las propiedades de cada
concentracion. Es usual que en agua con bajo concentracion de sales, el porcentaje en peso
de bentonita en relacion al agua sea del 5 al 10%. Es usual definir como rendimiento, a la
cantidad de m® de lodo, con viscosidad media de 15 centipoises, que pueden separarse con 1
ton de bentonita seca. Este rendimiento se determina experimentalmente, haciendo varias
mezclas de agua-bentonita con diferentes proporciones y determinando su viscosidad plastica.
Mediante una grafica relacién bentonita-agua vs densidad, .se:pude interpolar y determinar el
rendimiento.

CAMISAS METALICAS.

Cuando las perforaciones no se pueden estabilizar con lodos, se recurre al uso de camisas
metalicas las cuales pueden ser recuperables o perdidas, segun sea el caso.

Las camisas metalicas recuperables se utilizan generalmente en suelos arenosos cuyo nivel

freatico esta muy abatido y que por lo tanto el lodo bentonitico se fuga hasta equilibrarse con
ese nivel. '
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Ofra aplicacién de estas camisas se tiene cuando las perforaciones contienen agua salada, en
donde la bentonita se flocula si no se mezcla con algun aditivo, cuyo costo y control, resulta
ser antieconémico.

Cuando las perforaciones son mayores de 2m de diametro en terrenos friccionantes en estado
suelto, el material deja de trabajar en arco; en estos casos para obtener perforaciones
confiables , se hace necesario el uso de camisas metalicas recuperables.

La practica nos ha ensefiado que el espesor de la camisa recuperable sea de tantos
milimetros como decimetros tenga el diametro; por ejemplo: una camisa de 80 cm de diametro
tendra un espesor de 8mm, una de 150 cm de didmetro tendra un espesor de 15 mm. Se
recomienda que el minimo espesor sea de 8mm, ya que de lo contrario tendria problemas al
ser hincada y extraida.

Por lo general, las camisas recuperables son hincadas y extraidas con equipo especial y el
principio técnico esta descrito en fa memoria de la Reunidn Conjunta Consultores
Constructores de Septiembre de 1980, que llevé a.cabo la Sociedad Mexlcana de Mecanica de
Suelos.

El uso de la camisa recuperable tiene su limitante, ya que se debe prever evitar la subpresién
en el fondo de la perforacién, que se origina al abatir el nivel de agua dentro de la camisa
metalica durante el proceso de extraccion del material, segun se indica en la siguiente figura .

CAMISA METALICA

e
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Donde: H=Carga de Presion
Y = Longitud de Empotre

FIG. 20
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Para reducir este fendémeno, es necesario que la camisa se empotre de 3 a 4 diametros abajo
del nivel de desplante de la pila, al mismo tiempo que se restituya el nivel del agua dentro de la
camisa de tal maneraquelaH=_0.

La operacion anterior resulta ser la mayoria de las veces un poco problematica y tardada, pues
en la practica rio se puede restituir el peso del volumen del material extraido por su
equivalente en agua en forma simultanea; para evitarlo, es necesario que el nivel dentro de la
camisa estd por o menos un metro arriba del nivel freatico con el que se tienen grandes
consumos de agua.

La mejor forma de utilizar la camisa metalica es empotrandola en algun estrato impermeable, o
bien combinando la perforacion con el sistema de lodos.

Las camisas metalicas no recuperables se usan para evitar estrangulamientos en los colados
in situ, pues como sabemos al depositar el concreto en la perforacion, la pared de éstas hace
la funcién de cimbra cuando el suelo no puede soportar el empuje del concreto.

Cuando el subsuelo acusa la presencia de turba o un alto contenide de agua (mas del 300%),
es conveniente colocar una camisa perdida por la razén anterior.

Generalmente la camisa metalica no recuperable es de lamina del No. 12 6 18. A diferencia‘de
ia anterior, esta se coloca y no se inca; tambien tiene la particularidad de que puede ser
continua o no, segun se indica en las figuras siguientes:

= B
O

Figura 21.
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RECOMENDACIONES PARA LA INSPECCION
Y VERIFICACION DE OBRAS

La funcién primordial del Ingeniero Residente de cimentacién profunda, es la de supervisar o
inspeccionar los trabajos para que estos se realicen de acuerdo a las especificaciones y lograr
de esta forma, que las consideraciones teoricas del diseno de una cimentacidn se apeguen a
la realidad, alcanzandose el mayor control de calidad posible y que la subestructura tenga el
comportamiento previsto en su disefio, sin embargo, el buen comportamiento de una
cimentacion profunda, no solo depende de que ésta se construya dentro de las tolerancias
establecidas en sus especificaciones, puesto que es fundamental que las premisas de calculo
por el analista sean las correctas, y es importante por lo tanto, que también exista una
estrecha supervisidon por parte del proyectista, ya que suelen presentarse en campo
condiciones diferentes a las esperadas en teoria. '

Asi mismo, suele ocurrir que el analista proponga procesos constructivos poco usuales, que
hasta inclusive, requieran de aditamentos ¢ equipos altamente especializados. Por lo anterior,
es necesario que antes de iniciar la construccidon de una cimentacion profunda, se tengan
reuniones previas entre consultor y contratista, para que ambos intercambien ideas y de esta
forma, el contratista comprenda e interprete correctamente el proceso constructivo a seguir y
no cometa errores que modifiquen e inclusive dafien las condiciones originales del subsuelo.
Ademas, estas reuniones previas serviran para que el contratista exponga al consultor los
limitantes propios de cada equipo o0 los inconvenientes que pueda tener el proceso
constructivo estipulado por este Ultimo.

E! Ingeniero Residente por su parte, debera de estudiar previamente el trabajo por ejecutar,
entendiendo el criterio y razonamiento del proceso constructivo y de sus correspondientes
especificaciones.

Los principales aspectos que debe cuidar y vigilar el Ingeniero Residente de una cimentacion
profunda son los siguientes:

GENERALES

a) Que los planos contengan todas las especificaciones necesarias y esté perfectamante
definido el proceso y secuela constructivos, contando ademas, con el correspondiente
estudio de mecanica de suelos.

b) Que el terreno sea el que corresponda a la obra y que sus caracteristicas de
colindancias, accesos y topografia sean las que se establecieron en los planos y estudio
de mecanica de suelos.

¢) Que las edificaciones en las colindancias no tengan daros previos al hincado y en caso

de haberlos, reportarios inmediatamente a la direccion de la obra, quien ordenara las
actuaciones |legales correspondientes.
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d) Que se haya efectuado correctamente la protecciéon reglamentaria de colindancias y de
via publica.

e) Que se hayan previsto los elementos de proteccién a transeuntes y/ o vehiculos,

f) Que en los accesos para equipo y dentro de las zonas de trabajo no existan obstaculos,
tales como cables aéreos, instalaciones subterraneas, teléfonos, ductos eléctricos, agua,
gas, cimentaciones antiguas y en general cualquier elemento que obstruya o impida el
libre movimiento y trabajo del equipo.

g) Que existan en la obra las licencias y permisos de construccién necesarios.

h} Que antes de enviar el equipo a la obra, éste sea revisado y esté en condiciones de
trabajar correctamente, corroborando de que se trata del equipo especificado para estos
trabajos, ademas de que se tenga toda la herramienta y accesorios completos. Esto es
esencial en obras foraneas. .

PILOTES

a) Debera marcarse la localizacion exacta de cada pilote, clavando estacas, colocando
referencias externas y verificando su posicién inmediatamente antes del hincado de cada
elemento. Este trazo debera de llevar la aprobacion de la obra.

b) Que el tipo, forma y caracteristicas de los pilotes correspondan a los especificados.

c) Para el caso de pilotes precolados, se verificara ademas lo siguiente:

* Que la geometria y otras caracteristicas de los moldes se ajusten a las especificaciones.

* Que la dimensiones, forma y calida del acero de refuerzo sean las especificadas.

» Que se tengan las condiciones propicias de curado.

e Que sigan los procedimientos adecuados de manejo y almacenamiento.

e Que la calidad del concreto { dosificacion, revemmlento resistencia, etc.) sea la
especificada.

» Que las juntas de unidén cumplan ccn las especificaciones.

Qe los pilotes recibidos en obra tengan claramente indicadas su edad y su resistencia.

» Que la cabeza y/o placa de union tengan claramente marcadas su cara correspondiente.

« Que se sigan adecuadamente procedimientos adecuados de manejo y almacenamiento.

« Que la condicién de los pilotes sea satisfactoria, rechazando los que estan dafiados.

* Que las uniones se lleven a cabo conforme a las especificaciones.

d) En las operaciones de hincado de pilotes se deben cuidar los siguientes aspectos:
« Informacién general: fecha, identificacion de pilote.

o Lalocalizacion precisa del pilote.
+ La verticalidad dentro de |a tolerancia especificada (+l— 2%).
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La verticalidad de las guias del martinete. . :

El nimero de golpes para cada predeterminada longitud de penetracion.

Posicion y calidad de la soldadura en las uniones.

Localizacién, hora y duracion de cualquier interrupcién durante el hincado, indicando el

motivo. .

« Numero de golpes por centimetro en la etapa final de hincado, hasta cumpllr la
especificacién de rechazo.

» Cota final de la cabeza del pilote.
Cualquier comportamiento erratico del hincado, anotando la elevamon correspondlente
de la punta.

¢ Cualquier otra observacién pertinente.

e) A falta de especificaciones particulares estipuladas por el proyectista de la cimentacion,
las tolerancias que se aceptaran para fabncacnon e hincado de los pilotes seran las
siguientes:

En la fabricacion :

Longitud +/- 3 mm por cada metro de longitud.

Seccién transversal de 6 a 13 mm.

Desviacién con respecto al eje longitudinal no mas de 1mm por cada metro de longitud.

Localizacion del acero de refuerzo:

Recubrimiento del armado principal : -3 a +6 mm. -
Paso de la espiral: +/- 13 mm.

En el hincado:

Es comun especificar una tolerancia del 2.5 % de la longitud total, en lo referente a la
verticalidad de los pilotes. En suelos dificiles resulta aceptable una tolerancia del 4%.

PILAS

Debera marcarse con una estaca la localizacién exacta de cada una de las pilas y verificar
su posicion inmediatamente antes de la construccidn de cada unidad. Después de
terminada la instatacion, la localizacién de cada elemento se’ debera comparar con la
tolerancia permisible prevista.

Ademas de la informacion general sobre secuencia estratigrafica, tipos de suelos y su
resistencia al corte, el estudio geotécnico previo a la construccion de las pilas debera poder

definir los siguientes conceptos:

a) Presencia de estratos permeables de grava, arena o limo, localizacion y espesor de
dichas capas, niveles piezométricos en tales estratos.
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Nivel piezométrico en el estrato de apoyo !

Presencia de obstrucciones grandes amba del nivel de desplante y procedimiento de
remocion de las mismas.

Presencia de gas natural en el suelo o roca.

Andlisis quimico del agua freatica.

b} En los trabajos de perforacidén se deben anotar y cuidar los siguientes aspectos:

Informacidén general, fecha, condiciones atmosféricas, identificacion individual, hora de
inicio y terminacién de la perforacion, equipo utilizado, personal o cargo, etc.
Localizacion de la pila: se debe determinar con aparatos la desviacién del cuerpo del
centro de.la penetracidén terminada con respecto al centro del proyecto.

Verificacion de que el procedlmlento constructivo permita cumplir |las especificaciones de
proyecto.

Verticalidad y dlmenswnes de ia perforacién a intervalos regulares. La verticalidad de la
perforacion no excedera con la desviacién permisible especificada. =

Seleccion del método y equipo para atravesar estratos permeables, silos hay.

Seleccion del método y equipo para atravesar grandes obstrucciones,

Seleccionar adecuadamente la secuencia de ‘perforacién y ‘colado, cuando sea
necesario ejecutar varias pilas relativamente cercanas, a fin de garantizar el movimiento
del equipo y la seguridad tanto de este como de las construcciones vecinas.

Registros de los estratos de suelo registrados durante la perforacién ( cuando se quiera).
Profundidad del estrato resistente en donde se apoyara la pila. .

Geometria de la campana.

Calidad del estrato de apoyo ( esto debe hacerse con inspeccién visual cuando sea
posible).

Calidad del lodo bentonitico, de acuerdo al proporcionamiento .especificado por la
direccion de la obra. _

Pérdida de lodos, si las hay (cantidad).

Cuando la perforacion atraviese arcillas blandas bajo el nivel freético, no debe extraerse
el bote a velocidad tal que provoque succién y en consecuencia caidos. en este caso
conviene subir el bote despacio, permitiendo el restablecimiento de la presién o dejando
en el centro del bote una tuberia que permita el rapido paso del lodo de perforacion hacia
la parte inferior del bote mientras esta sube. Se debe evitar el uso indiscreto de.los lodos
y el nivel de éste debera permanecer un metro como minimo arriba del niyel fregtico.

c) Una vez terminada y aprobada la perforaciéon se iniciaran Ios 'trabajos -de -colado,
teniendo que anotar y cuidar los siguientes conceptos:

Informacion general: fecha, condiciones atmosféricas, identificacion de la pila, hora de
inicio y terminacion del colado.

Calidad del concreto (dosificacién, revenimiento, tiempo después de mezclado). Se
deberan tomar cilindros de cada olla, de alguna bachada al azar y cuando menos tres de
cada pila. .

Que el método de colocacidn y posicionamiento correcto del tubo o canaldn de descarga
sean los correctos. Tener cuidado de mantener en forma continua el extremo inferior del
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tubo “tremie” dentro del concreto. No usar tuberia que tenga elementos que se atoren
por dentro ni por fuera. .

Observar la condicién del fondo de la perforacnon inmediatamente antes de colocar el
concreto.

Observar la condicién de las paredes de la perforacién o del ademe de acero que estara
en contacto con el concreto fresco y anotar la posicidén dei nivel de agua fuera del
ademe. El concreto debera de colocarse inmediatamente después de esta inspeccion.
Observar si el acero de refuerzo esta limpio y colocado en su posicidon correcta y si €l
diametro y longitud de varillas es el adecuado.

No usar patos o gruas fijas para el manejo de las armaduras de acero de refuerzo.
QObservar que la posicion de la armadura se ajuste a |os planos y especificaciones,
Cuidar el método de colocacién del concreto en la pila y asegurarse de que no exista
segregacion de materiales, cuando se utilizan procedimientos tales como caida libre
desde un tolva, tuberia “tremie” y botes con descarga a fondo. No usar concreto
bombeado a menos que sea colocado con tubo “iremie” o “trompa de'elefante”.

Cuando se debe colar concreto bajo lodo bentonitico, deberd hacerse una limpieza de
este (desarenandolo), o bien una sustitucion, asegurando asi que el lodo no genere
azolves.

Realizar pruebas en el concreto fresco tales como revenimiento y aire incluido o peso
volumétrico hiumedo cuando la obra lo requiera.

Asegurarse que el concreto se coloca en forma continua sin interrupciones ni retrasos
largos de que dentro del ademe se mantenga una altura de concreto necesario si es que
este se va a extraer. Si no se usa ademe, verificar que al peso del concreto sea el
suficiente para equilibrar [a presion hidrostatica existente.

Calcular el volumen de concreto por colar, considerando un volumen excedente por
concepto de porcentaje de manejo, contraccion volumétrica, volumen excedente, por
contaminacion (descabece superior), geometria real de la perforacion, estado de las
paredes y contenido de humedad del suelo. La experiencia indica que el volumen
excedente debe ser del orden del 10 al 20% del volumen tedrico.

El Ingeniero Residente debera estar pendiente de que el concreto no se contamine con
el suelo debido al desprendimiento de las paredes o extrusién.

Determinar la elevacién de descabece y la longitud exacta de cada elemento.

Verificar la colocacién correcta de la pila terminada.

d) El Ingeniero Residente debera entregar al Director de Obra un tnforme diario conteniendo

los siguientes datos:

Descripcién de los materiales encontrados durante la excavacion.

Descripcioén de las condiciones de agua freatica encontradas.

Descripcion de las obstrucciones encontradas y si fue necesario removerlas.

Descripcion del ademe temporal o permanentes; incluyendo su finalidad, longitud y
espesor de la pared, asi como el empotramiento y el sello obtenido.

Descripcion.del comportamiento del suelo o del agua; estabilidad de la campana y de las
paredes; pérdida de suelo; métodos de control y necesidades de bombeo.

Datos obtenidos de la medicién directa de la perforacion y de la campana.

Descripcidn de los métodos de limpieza y grado de limpieza alcanzado iniciaimente.
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¢ Elevacion a la cual se encontré el material de apoyo y su descripcién; velocidad de
perforacion, y conclusiones alcanzadas con respecto a la calidad de dicho matenal de
apoyo.
Verificacion del grado de limpieza justamente antes de colocar el concreto.
Registro de la profundidad del espejo de agua dentro dela perforacion y gastos de
infiltracion dependiendo el tipo de suelo, antes de colocar el concreto.
Registro de la inspeccidon del acero de refuerzo en cuanto a posicién y calidad.
Método de colocacion del concreto y de extraccidn del ademe. Registro de la elevacion
del concreto al comenzar el vibrado, si se especifica.

e Registro de las dificultades encontradas. Este debe contener la posible inclusion del
suelo, posibles huecos, posibles estrangulamientos y posible colapso del ademe.

+ Condicidon del concreto entregado en obra, incluyendo el control del revenimiento, peso
volumeétrico, aire incluido, ensayes de cilindros en compresion y otras pruebas.

» Registro de cualquier desviacion de las especificaciones y decisiones tomados ala
respecto.

e) A falta de especificaciones particulares estipuladas por el proyectista de la cimentacién,
en general se recomiendan las siguientes:

Localizacién.- En el posicionamiento de la cabeza de la pila, la desviacion aceptada debe
ser menor del 4% del diametro de la pila ¢ hasta maxime de 10 cm en cualquier direccidn.
El disefio de la cimentacién debera de tomar en cuenta esta excentricidad.

Verticalidad - La tolerancia permisible esta comprendida entre el 1 y 2% de la longitud final
de la pila , pero sin exceder el 12.5 % del diametro de ia pila o 38 cm en el fondo
cualquiera que sea el valor mas bajo.

Campanas.- El area dei fondo de la campana no sera menor del 98% de la especificada. En
ningun caso la inclinacién del talud de las paredes de la campana sera menor del 55% con
la horizontal y el arranque vertical de la campana debera tener cuando menos 15 cm de
altura. El talud vertical de |la campana debe ser preferentemente una linea recta o en su
defecto ser concavo hacia abajo. En ningun caso sera céncavo hacia arriba en mas de 15
cm medidos en cualquier punto a lo largo de una regla colocada entre sus extremos.

Limpieza.- Se debera remover todo el material suelto y azolve antes de colocar el concreto.
en ningun caso-el espesor en ef fondo dela p;la de tales materiales excedera 2.5 cm.

Concreto.- El tamafio méximo de agregado no debera ser mayor de 20 mm.

Ademes.- Los ademes deberan de manejarse y protejerse evitando que se ovalen mas de
+/-5 % del diametro nominal.
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RECOMENDACIONES PARA LA ORGANIZACION
Y ADMINISTRACION DE OBRAS

Dos de las funciones mas importantes del Ingeniero Residente son la Organizacion y
Administracion de su obra, ya que de ellas depende basicamente el resultado positivo de la
misma.

Dando por hecho que tanto el presupuesto como la planeacion para ejecutar la obra, fueron
debidamente estudiados. por los responsables de esos aspectos en la Oficina Central; el
Ingeniero Residente es el responsable de que |a obra se ejecute de acuerdo a esas bases.

Guardando la debida proporcién, una obra es como una empresa, en la cual el gerente es el
Ingeniero Residente, por lo que él debe actuar vigilando todos los aspectos que intervienen en
la operacién de esa empresa y no solamente en el aspecto técnico de ejecucidén de los
trabajos, 1o cual segun el caso podra delegar en otros ingenieros ayudantes a quienes él
dictara criterios y sobre quienes ejercera vigilancia por medio de los controles adecuados.

Para conseguir los resultados planeados en una obra, ésta debe ser eficientemente
organizada y administrada.

A. ORGANIZACION

A partir del criterio general trazado por los responsables de este aspecto dentro de la empresa,
el Residente debera estudiar minuciosamente la obra por ejecutar, las especificaciones,
planos, programas, presupuesto y contrato para conocer perfectamente al personal y equipo
que va a utilizar, asi como las instalaciones previas que requerira para una eficiente operacion.
Deberd programar los fietes de equipo y las requisiciones de materiales, asi como sus
solicitudes de recursos econdmicos.

Podria recomendarse’ al Ingeniero Residente de manera enunciativa pero limitativa, ya que
mucho depende del tipo de obra, de su duracién, su importe y su ubicacién; que observe los
siguientes puntos que le auxiliaran para una adecuada organizacién de su obra.

1.- Estudio del proyecto, programa, presupuesto y contrato.
2 .- Elaboracién del organigrama del personal.
3.- Elaboracién del programa de utilizacién de equipo , indicando fechas de transporte.
4.- Elaboracién de las listas de embarque detalladas para cada transporte.
5.- Programacion de utifizacion de mano de obra.
6.- Programacién de requisiciones de materiales.
7.- Programacion de requisiciones de recursos economicos.
- 8.- Proyecto de las instalaciones de campo y su equipamiento.
9.- Eleccion de la papeleria necesaria para todos los controles de obra, registros,
bitacoras y estimaciones.
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B. ADMINISTRACION

Auln en los casos que por requeririo se cuente con un administrador en la obra, debe fungir
como subaltemno del Ingeniero Residente, quién tiene la responsabilidad de la obra y los
conocimientos generales para obtener la maxima eficiencia de los recursos a €l asignados. Es
por ello que el Residente es también el Administrador general de su obra.

El Residente podra delegar la ejecucién de tramites y el manejo de controles administrativos
de personal, suministros, transporte, almacén, cobranza, sindicato, seguro social, etc., pero
siempre deberd mantener vigilancia de que estos aspectos se cumplan correcta y
oportunamente.

Es de suma importancia que el Ingeniero Residente participe directamente en la elaboracion
de estimaciones de obra, ya que el es el unico que tiene el conocimiento total de lo que esta
ejecutando, y tiene la capacidad de manejar adecuadamente el catalogo de precios unitarios y
criterio para solicitar el pago de determinados conceptos adicionales, o modificaciones de
precios por cambiocs de especificaciones 0 de procedimiento constructivo. :

A continuacidn se enlistan los principales conceptos de administracion que el Ingeniero
Residente debe cuidar permanentemente durante la ejecucion de la obra:

1. Que las cuadrillas de personal consideradas en el presupuesto para cada actividad,
estén integradas con los elementos idoneos para realizarla, previa verificacion de la
competencia y eficiencia de cada trabajador.

2. Llevar culdadosamente y al corriente la bitacora oﬂma[ y otra bitacora en la que
_detalladamente se anote la historia de la obra.

3. Que el equipo sea el adecuado y esté completo con todos sus accesorios y
herramientas necesarios para un eficaz desempenio.

4. Contar en campo con una existencia minima de las refacciones de mayor utilizacién y
las partes o insumos mas comunes.

5. Controlar diariamente los avances , para verificar.os-rendimientos y en caso de
encontrar que son menores de los estimados en el presupuesto, tomar medidas
correctivas para normalizarlos.

6. Elaborar cuidadosamente las estimaciones de obra efectuada, preparandolas con la
anticipacion debida para presentarlas puntualmente de acuerdo a las fechas
establecidas.

7. Controlar diariamente las listas de asistencia verificando que los tiempos extras solo

sean los autorizados, basandose en el presupuesto, o bien, justificados por algun
motivo particular.
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8. Ejercer vigilancia sobre el almacén y controlar que los consumos de materiales en la
obra no excedan de los programados de acuerdo con la produccién reahzada
Controlando también la herramienta mediante vales de resguardo.

9. Revisar periddicamente los programas de utilizacion de equipo , de mano de obra y de
suministros corrigiendo las posibles desviaciones.

10. Vigilar que los controles de calidades de los materiales se estén realizando de acuerdo
con las especificaciones.

11. Que los trabajos de trazo y localizacién se lleven con fa suficiente anticipacion.

12. Procurar que sean cordiales las relaciones entre el propio personal de obra, asi como
entre el personal técnico, administrativo y la supervision.

13. Vigilar permanentemente que cumplan los compromisos del contrato, asi como las
obligaciones obrero-patronales, y que se observen las medidas de seguridad
establecidas. '

14. Controlar el cumplimiento de pagos fiscales, del seguro social, asi como cuotas del
sindicato.

15. Reportar periddicamente a la oficina central, en forma clara y resumida los avances y
desarrollo general de la obra.

16. Expeditar el trémite de estimaciones y cobros en obra.

17. Mantener permanentemente limpia la obra y ordenado el equipo , procurando
recuperar aqueflos sobrantes de materiales que son utiles.

18. Al término de utilizacién de maquinaria y equipo, debera vigilar que todo se limpie y
prepare adecuadamente para su envio a donde se le haya indicado, cuidando de
remisionar detalladamente cada transporte.

19. Efectuar los tramites de terminacion de obra: acta de recepcion, balanza de materiales
en caso de haber recibido suriinistros del cliente, liquidacién final, avisos de baja en
el seguro social, en Hacienda y flnquItO en el sindicato.

Si el Ingeniero Residente cumple debldamente con su funcidn técnica y vigila cuidadosamente
los puntos recomendados para organizar y administrar su obra, seguramente lograra buenos
resultados.
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PROCEDIMIENTO CONSTRUCTIVO JET-GROUTING
José Antonio Avelar Cajiga

1. INTRODUCCION

Cuando se habla de la cimentacién de una estructura cuyas cargas rebasan la capacidad de
trabajo del suelo en donde se pretende construir, generalmente se. piensa en una solucién de
pilas o pilotes, sin embargo no siempre es posible construir estos elementos dentro de un
rango econdémico aceptable.

La tecnologia en todas las areas en las que el hombre gravita, ha progresado velozmente y ia
cimentacion profunda como parte de este complejo, ha alcanzado metas que hacen posible
conocer el suelo, con lo'que se logran disefios y construcciones confiables, donde la economia
no se soslaya.

[
'

La observacién unida al ingenio de los geotecnistas y constructores de la cimentacién
profunda, optimizan dia a dia el uso del suelo en el campo constructivo. Uno de los resultados
de éste esfuerzo es el “jet-grouting” que es un procedimiento generado en Japén por la
compaiia Kajima y desarrollado en ltalia a partir de 1979 por la compariia Trevi.

El “jet-grouting” obedece a principios légicos de ingenieria, cuya finalidad especiﬁca-es
cementar el material suelto del subsuelo haciéndolo mas resistente e impermeabite. (Fig.1)

La naturaleza nos da diferentes tipos de suelos en los que abundan aquellos cuya formacion
es de granos gruesos con poco a nada de finos, los cuales sabemos son inestables y
presentan gran dificultad para la construccion de cimentaciones profundas hechas ya sea con
pilas y/o pilotes debido a su heterogeneidad.

Cuando el subsuelo esta compuesto por material friccionante en estado suelto, es posible
instalar pilas o pilotes mediante otros procedimientos; en estos casos las cargas de las
estructuras se reciben en su totalidad sobre los mencionados elementos con lo que la
cimentacion suele ser costosa.

Se antoja pensar que resulta un desperdicio no aprovechar los agregados que contiene este

tipo de suelos que lo unico que les falta es el cementante, lo cual se Iogra con el "jet-groutlng
(Flg 2) wi, of W IF o
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(Fig.1) Muro pantalla hecho a base de columnas “jet-grouting” de 1.20 m de diametro.

'

L et e

.,

(Fig.2) Columna de 1.50m de didmetro, constituida basicamente por granos gruesos bien graduados con
pocos finos, cementada con el sistema “jet-grouting”

ll. GENERALIDADES

El “jet-grouting” es un proceso constructivo que consiste basicamente en inyectar lechada
(agua-cemento) a alta presion (400 a 500 bar) en el subsuelo y asi hacer un mejoramiento del
mismo aumentando su capacidad de carga.

Este procedimiento constructivo es ideal para mejorar subsuelos constituidos basicamente por
materiales cuya granulometria es gruesa con algunas incrustaciones de roca, (bolecs de 30cm
de diametro, gravas y/o arenas en su mayoria); la resistencia que se alcanza a la compresion
en este tipo de terrenos, una vez hecha la inyeccion, va de 600 a 700 kg/cm® .
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En subsuelos arenosos la resistencia es de 300 kg/cm® y en areno-limosos es de 100 kg/cm®
aproximadamente, es decir, entre mas permeables son los estratos mayor sera |a resistencia a
la compresion después del tratamiento.

‘También es posible hacer “jet-grouting” en suelos cuya constitucion sea de particulas finas
(arcillas y/o limos) y su resistencia a la compresién oscila entre 15 y 25 kg/lem?
-aproximadamente.

IIl. PROCEDIMIENTO CONSTRUCTIVO (Fig. 3)

" El procedimiento constructivo “jet-grouting” consiste en hincar mediante presion y rotacién un
monitor hasta un determinado desplante; este monitor lleva en la punta una corona de ataque
capaz de atravesar [a roca, 10cm arriba de ésta corona se encuentran instalados unos
pequenos orificios conocidos como toveras por las cuales sale [a lechada, aire y/o agua a alta
presién, dependiendo del método que se utilice. (Fig.4)

M e T
(Fig., 4) Monitores con toveras de 2 mm .
de ‘didmetro disparando chorros

de lechada a una presién de
450 bares. '
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Una vez que el monitor ha alcanzado su desplante, este se hace girar a ciertas revoluciones
extrayéndose lentamente y de forma simultdnea se inyecta lechada a alta presion, de tal
suerte que se empieza a formar una columna mejorada constituida por agua, cemento y
materiales del subsuelo. (Fig. 5) WY ;

o g .
(Fig. 5) Columnas de prueba hechas con el
procedimiento "jet-grouting".

Hay tres métodos basicos para hacer “jet-grouting”:
+) Método Ti : (Fig. 6)

El monitor tiene una sola camara por donde entra la lechada a alta presidn y sale por la
toveras.

Los didmetros de columnas que se pueden obtener con este metodo dependen de los
materiales que constituyan al subsuelo, los cuales se enuncian a continuacion :

 En terrenos limo-arcillosos las columnas van de 30 cm a 50 ¢cm de diametro.

» En terrenos areno-gravosos las columnas van de 50 cm a 80 cm de diametro.

¢ En terrenos gruesos bien graduados van de 60 cm a 70 cm de diametro.
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+) Método T1/S: (fig. 7)

El monitor tiene dos camaras, en una entra lechada a alta presion y en la otra aire a 250 pcm y
7 kg/ cm?, estos dos fluidos salen por las toveras; la funcion del aire es sopletear los poros del
subsuelo y enfocar mas el caudal de la lechada.

Con este método se alcanzan diametros de columnas mejoradas hasta de 120 cm.

Y
&
iﬁ '
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+) Metodo T2: (Fig. 8)

El monitor tiene tres camaras, en una entra el agua con una presiéon de 400 a 500 bar, en otra
aire a 250 pcm y 7 kg/cm? y en la tercera entra lechada a una presién de 60 bar, estos tres
fluidos salen por las toveras, la funcion del aire y del agua es cortar los estratos para asi crear
maés vacios en el subsuelo, los cuales posteriormente seran ocupados por la lechada.

Con éste método se alcanzan didmetros de columnas mejoradas hasta de 300 cm.

En una obra de “jet-grouting” es muy dificil preestablecer la resistencia a la compresion y el
diametro de la columna trazada, ya que en estos valores interactuan varios factores los cuales
se presentan de muy diversas formas en la naturaleza, tales como la granulometria, |2
humedad, el nivel de aguas freaticas y en fin todos los aspectos fisico-mecanicos que
conforman una determinada estratigrafia. Es por esto que antes de empezar una obra de “jet-
grouting” es preciso hacer 3 o 4 pruebas a escala 1:1 en el sitio de la obra, para poder asi,
determinar la relacién agua cemento, el caudal de la bomba, la presién a Ia que sera inyectada
la lechada y/o el agua dependiendo del método que se quiera usar, las revoluciones a las que
girara el monitor y la velocidad de extraccion de! mismo.

Una vez precisados estos valores, se sacan corazones a las columnas y en el laboratorio se
~ determina su capacidad de carga y simultdneamente se revisa el didmetro maximo de columna
logrado durante las pruebas. (Fig. 9, 10y 11)
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Con la capacidad de carga y el diametro de las columnas mejoradas de “jet-grouting” el
calculista puede definir el nimero de inyecciones que se requieren. Estas pruebas duran de 6
a 9 d.h. mas el tiempo que se necesite para que la columna “jet’ alcance una resistencia
media. T R et

e

(ARER

(Fig. 10} Probetas extraidas de las

B " "o ; t i I la COlumnaS ”jet.-grOUt-.ing” para
(Fig. 9) Celumna "jet-grouting” a a probar su resistencia en el
cual se le extrajeron dos K laboratorio

corazones para probarlos en
el laboratorio.

IV. EQUIPO BASICO

Para poder llevar a cabo una obra de “jet-grouting” con el meétodo T1 es necesario el equipo
que a continuacion se describe (Fig. 12) :

1) Mezcladora de lechada del tipo GM-14 completamente automatica. Este equipo cuantifica el

agua en volumen (It) y el cemento en peso (kg) y estos dos materiales los manda a un
' depésito donde los mezcla, y una vez fabricada la lechada la manda a un segundo depésito

para tener “stock” y asi poder atender eficientemente las demandas de la bomba a presion. La

mezcladora esta provista de dos silos para almacenar al cemento a utilizar.

2) Bomba centrifuga del tipo J70, la cual provee a la mezcladora de agua.

3) Bomba del tipo E121-TP2, la cual provee de lechada a la bomb?: de alta presion.

4) Bomba de alta presion (400 a 500 y hasta 900 bar en casos muy especiales) del tipo 5T-
302. Esta bomba suministra a aglta presion lechada hasta el monitor.

5) Perforadora del tipo SM-400. Esta perforadora introduce el monitbr a presion y rotacién
mediante un mastil hasta la profundidad deseada y gira y extrae el monitor al mismo tiempo
que se esta inyectando la lechada para asi formar la columna “jet-grouting”.

8) Generador de corriente.
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i isi ' : ‘ ici ipo anterior un'compresor
se quisiera aplicar el método T1/S sélo hay que a@cnonar al equipo an
?tla 258 pcmy 7pkglcm2, y para el método T2 se considera ademas del compresor una bomba

para lechada de 60 bar de capacidad. (Fig. 13)
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V. DETERMINACION DE VARIABLES.

Una obra de “jet-grouting requiere que durante el periodo de pruebas se determmen
perfectamente las siguientes variables;

1) El caudal de la lechada.

2) Las revoluciones a las que debe girar el monitor y la velocidad de extraccion del mismo.
3) La relacién agua-cemento.

1. El caudal de la lechada esta regido por los siguientes conceptos:

a) El namero de golpes por minuto que daran los pistones de la bomba durante la inyeccién.

b) Las revoluciones a las que debe estar el motor de fa bomba 5T-302 durante la inyeccién.

¢) Fase en la que debe estar la caja de velocidades del motor que activa a la bomba 5T-302,
durante el mejoramiento.

d) La presion a la que la bomba 5T-302 va a inyectar la lechada.

2. Revoluciones a las que debe girar el monitor y la velocidad de extraccion del mismo.

Estas dos variables son posibles de precisar tnica y exclusivamente durante el periodo de
pruebas, sin embargo se pueden predeterminar tentativamente mediante una variacion lineal
basada en la experiencia, por ejempilo:

CAUDAL R.P.M. VELOCIDAD DE DIAMETRO
(It/min) det EXTRACCION ALCANZADO
Monitor (cm/min) {cm)
EXPERIENCIA ’
TREVIE METODO 1 115 20 38 55
OBRA A EJECUTAR
METODO 1, CON
MISMO DIAMETRO
MODIFICANDO
ALGUNA VARIABLE 243 42 80 55

Los valores predeterminados anteriormente varian en funcién del tipo de terreno a mejorar.
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3. Relacién agua-cemento:

La relacién agua-cemento es un aspecto muy importante para la resistencia de la columna
“jet-grouting”, sin embargo esta relacién no es determinante ya que, como se menciond
anteriormente, existen diferentes factores que interactian favoreciendo en menor o mayor
proporcion la resistencia final del mejoramiento.

- Normalmente se mezclan 1000 It de agua con 1100 kg de cemento, es decir que es una
dosificacion 1: 1.1 respectivamente; pero la relacién agua-cemento para los fines de “jei-
grouting” puede oscilar de 1:1-hasta 1:1.5, o bien a 1000 It de agua se ie pueden agregar de
1000 a 1500 kg de cemento.

VI. ALGUNAS APLICACIONES.

Considerando las caracteristicas del “jet-grouting”, dltimamente se ha venido aplicando en un
gran numero de construcciones en Europa con resultados aitamente satisfactorios, tales como
anclajes, tuneles, cimentacién y recimentacion de estructuras, impermeabilizaciones,
estabilizacion de taludes y muros de retencion (Fig. 14 15y 16).

'Es muy importante saber que este proceso constructivo ya existe en México y seria muy sano

para nuestro medio su conocimiento y difusién, en el sentido de que ya es factible la
cimentacién artificial perfectamente definida de estratos constituidos en su mayoria por arenas,
gravas y boleos hasta de 30 cm de diametro, o la formacién de pantallas impermeables
mediante la inyeccién de un cementante en subsuelos cohesivos.

Aceptar el progreso.es permitir que el pais se modernice en todos los aspectos y la
cimentacién profunda no esta exenta a estos cambios; las nuevas técnicas de cimentacion que
se estan generando en el mundo forzosamente las tenemos que adquirir y desarrollar si no
nos queremos ver sumergidos en el anacronismo. Para lograr esta actualizacién es necesario
que tanto los geotecnistas, estructuristas y constructores hagan un frente comin de mentes
abiertas al cambio en favor de la ingenieria mexicana, de lo contrario nuestro medio quedara
sentenciado al rezago dando lugar a que otros capitalicen nuestro descuido.
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PREGUNTAS CORRESPONDIENTES AL CURSO DE CIMENTACIONES

. Se requiere construir una pantalla impermeable a base de agua, cemento y bentonita. ¢ Cual
sera la dosificacion en volimenes de cada elemento por m® de mezcla? , si sus
especificaciones indican que el peso del cemento debe ser el 10% del peso del agua, el
peso de la bentonita debe ser 10% el peso del agua, y las densidades absolutas relativas
del cemento y la bentonita son 3.1 y 2.3 respectivamente.

. Proporcione las observaciones que considere importantes destacar del.corte estratigrafico
que se anexa, desde el punto de vista de ejecucion de una cimentacion.

. Enuncie la caracteristica mas importante de los lodos bentoniticos, asi como su aplicacion.

. Describa el procedimiento constructivo y el equipo basico, explicando las bases para su
seleccion, que se debe aplicar en una cimentacion profunda a base de elementos colados
in-situ, donde los estratos de suelos son cohesivos principalmente, con algunos intermedios
de arena. :

. Explique el procedimiento constructivo que se debe utilizar para una cimentacién profunda
a base de elementos precolados.

. Seleccione el martinete adecuado para hincar un pilote de concreto reforzado con longitud

de 21 m y seccién de 40 x 40 cm. Asi mismo obtenga la capacidad de carga esperada si la
deformacién permanente en las Ultimas celdas es de 1.5 mm.
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RESPUESTAS CORRESPONDIENTES AL CURSO DE CIMENTACIONES.

1.- DOSIFICACION EN PESOS: Wc =PesoCemento = 100 Kg
Wb = Peso Bentonita = 100 Kg
Ww = Peso Agua = 1,000 Kg
Wt = Peso Total = 1,200 Kg
OBTENCION DE VOLUMENES: Ws Ws
Ss= ——— ; V= ————
Vs yw | Ss yw
100 Kg
Vsc = Volumen Cemento = = 32.26 |
(3.1) (1 Kg/l)
100 Kg
Vsb = Volumen Bentonita = ' = 43.48 |
(2.3) (1 Ka/l)
Vw = Volumen de Agua = 1,000.00 |
Vt = Volumen Total = 1,075.74 |
Vsc 3226 |
= x 100 =3.00% ~> 30.00 ¥m®
Vit 1,075.74 |
Vsb 4348 |
= x 100= 4.04% _, 4040 Vm’
Vit 1,075.74 |
Vw 1,000.00 |

= X 100=9296% — 92960V m°
Vit 1,075.74 |



2.- SE TRATA DE UN SONDEO DE PENETRACION ESTANDAR LLEVADO HASTA -30.00
m, DE PROFUNDIDAD. EL NIVEL DE AGUAS FREATICAS SE DETECTO A - 3.00 m,
QUEDANDOQO DEBAJO DE ESTE 4.00 m DE MATERIAL LIMO-ARENOSO POR LO QUE SI
SE QUISIERA REALIZAR UNA EXCAVACION A CIELO ABIERTO A - 500 m, EL
BOMBEO SERIA EXCESIVO SI NO SE COLOCA UNA FRONTERA IMPERMEASBLE EN EL
PERIMETRO DE LA EXCAVACION, DEBIENDOLA LLEVAR APROXIMADAMENTE A -
12. 00 m DE PROFUNDIDAD.

ENTRE LOS -7.00m Y -11.00 m APARECE UNA ARCILLA CON UN CONTENIDO DE AGUA
NATURAL QUE REBASA EL LIMITE LIQUIDO, POR LO QUE CUALQUIER ELEMENTO
COLOCADO IN-SITU REQUERIRA DE UN ADEME A BASE DE LODOS BENTONiTICOS
PARA ESTABILIZAR LOS ESTRATOS SUPERIORES, Y OTRO ADEME METALICO
PERDIDO PARA SOPORTAR LOS EMPUJES DEL CONCRETO EN ESTA ZONA, YA QUE EL
SUELOQO ES INCAPAZ DE HACERLO.

PODRIA ACEPTARSE COMO ESTRATO DE APOYO PARA UNA CIMENTACION
PROFUNDA EL UBICADO A LOS -20.00 m, ACLARANDO QUE SERIA IMPOSIBLE
GARANTIZAR LA FABRICACION DE CAMPANAS DEBIDO A QUE SE TRATA DE UN
MATERIAL ARENO-LIMOSO BAJO AGUA, LO QUE NO GARANTIZA SU ESTABILIDAD Y
POR LO TANTO SU CALIDAD EN EL DESPLANTE.

LO MAS RECOMENDABLE EN ESTE TIPO DE SUELOS ES UTILIZAR PILQTES CON
SECCION QUE SE HACER QUE LO MAS POSIBLE A LA CIRCUNFERENCIA,'CON UNA -
PERFORACION PREVIA QUE CIRCUNSCRIBA A LA SECC!ON DEL ELEMENTO
PRECOLADO.

ES IMPORTANTE SENALAR QUE DEBIDO AL PROCEDIMIENTO CONSTRUCTIVO QUE SE
UTILIZA EN EL HINCADO DE PILOTES, EL ESTRATO DE_APOYO MEJORARA SU
CAPACIDAD DE CARGA POR EL EFECTO DE LA ENERGIA DINAMICA APLICADA.

EN EL SONDEQ DE REFERENCIA S= HA CONSIDERADO COMO APOYQ EL MATERIAL
LOCALIZADO A -20.00 m DEBIDO A QUE LOS ESTRATOS INFERIORES SIGUIENTES
TIENEN UNA RESISTENCIA A LA PENETRACION ESTANDAR PRACTICAMENTE
CONSTANTE.
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3.- LAS CARACTERISTICAS MAS IMPORTANTES DE LOS LODOS BENTONITICOS SON
LAS SIGUIENTES: . .

DENSIDAD O PESO ESPECIFICO , DE 1.03 A 1.15
VISCOSIDAD PLASTICA , DE 10 A 30 CENTIPOISES
VISCOSIDAD MARSH , DE 35 seg a 90 seg

FILTRADO O ENJARRE , NO MAYOR DE § mm

CONTENIDO DE ARENA , NO MAYOR DEL 3 %
CONCENTRACION O POTENCIAL DE HIDROGENO , DE 7 A 10
ANEJAMIENTO , DE 8 hrs A 24 hrs DE HIDRATACION

DOSIFICACI_ON - DEPENDE DEL TIPO DE BENTONITA, DEL AGUA FREATICA Y DE LAS
CARACTERISTICAS QUE SE DESEEN TENGA EL LODO (DEL 3% AL 15% DE BENTONITA
CON RESPECTO AL PESQ DEL AGUA)

RENDIMIENTO - CANTIDAD DE LODO QUE SE PUEDE PREPARAR CON UNA TONELADA
DE BENTONITA, CON VISCOSIDAD MEDIA DE 15 CENTIPOISES

LOS LODOS BENTONITICOS SE UTILIZARAN PARA ESTABILIZAR PERFORACIONES O
EXCAVACIONES EN SUBSUELOS ARENOSOS Y LIMOSOS CON CIERTA COMPASIDAD
BAJO EL NIVEL DE AGUAS FREATICAS. EN OCASIONES SE UTILIZA COMO PANTALLA
IMPERMEABLE.

PARA EFECTUAR PERFORACIONES EN SUELOS COHESIVOS CON ALGUNAS CAPAS
INTERMEDIAS DE ARENA, SE REQUIERE EL USO DE LODO BENTONITICO, CUYA
DOSIFICACION DEPENDERA DEL ESTADO DE LA ARENA Y DEL ESPESOR DE LOS
ESTRATOS. EN CASO EN QUE LOS ESTRATOS DE ARENA ESTEN SUELTOS CON UN
ESPESOR CONSIDERABLE, LA PERFORACION DEBERA ADEMARSE CON TUBOS
METALICOS RECUPERABLES O PERDIDOS; SI LOS ESTRATOS ARENOSOS SON
COMPACTOS, PODRA HACERSE USO DEL LODO BENTONITICO, SIEMPRE Y CUANDO

EXISTA MANTO FREATICO.

LA SECUENCIA A SEGUIR PARA CIMENTACIONES A BASE DE ELEMENTOS COLADOS IN
SITU ES LA SIGUIENTE:

a) TRAZO Y LOCALIZACION.
b) COLOCACION DE BROCAL EN LA PARTE SUPERIOR (DE 1.00 m A 3.00 m)
c) PERFORACION GARANTIZANDO LA PERFORACION DE LAS PAREDES.

d) LIMPIEZA DE LA PERFORACION.
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e) INTRODUCCION DEL REFUERZO CON SEPARADORES QUE GARANTICEN EL
RECUBRIMIENTO (DE 10 cm A 15 cm).

f) COLOCACION DEL TUBO TREMIE.

g) INTRODUCCION DEL CONCRETO POR MEDIO DEL TUBO TREMIE, COLOCANDO UNA
FRONTERA EN LA PRIMERA DESCARGA PARA EVITAR EL LAVADO O CLASIFICACION DE
LOS AGREGADOS. EN ESTA OPERACION SE DEBE CUIDAR QUE EL EXTREMO INFERIOR
DEL TUBO TREMIE QUEDE SUMERGIDO EN EL CONCRETO DURANTE TODO EL COLADQ.

h) RETIRO DEL TUBO TREMIE Y LAVADO DEL MISMO.

SE RECOMIENDA EFECTUAR EL DESCORCHE DEL CONCRETO, O SEA RETIRAR
APROXIMADAMENTE LOS 60 cm SUPERIORES DEL CONCRETO.

EL EQUIPO BASICO ES EL SIGUIENTE:

1) UNA PERFORADORA ROTATORIA MONTADA SOBRE NEUMATICOS Y ORUGAS, CON
BARRETON DE LA SUFICIENTE LONGITUD PARA ALCANZAR EL DESPLANTE DESEADO,
ASi COMO EL TORQUE REQUERIDO PARA EL TIPO DE SUELO Y DIAMETRO
ESPECIFICADO. )

2) BOTES PARA ARENA Y/O PARA ARCILLA CON SUS RESPECTIVAS BROCAS.
3) BOTE DESAZOLVADOR.

4) EQUIPO PARA DOSIFICACION Y MANEJO DE LOS LODOS BENTONITICOS EN CASQ DE
SER NECESARIO.

5) EQUIPO DE VIBROHINCADO PARA INTRODUCIR TUBOS METALICOS EN CASO DE SER
NECESARIO.

6) TUBO TREMIE.

et .-
5 EL PROCEDIMIENTO CONSTRUCTIVO PARA EL HINCADO DE ELEMENTOS PRECOLADOS
ES EL SIGUIENTE:
a) UBICAR LA CAMA O CAMAS DE COLADO EN ZONAS ESTRATEGICAS Y LO MAS CERCA
POSIBLE DE LOS PUNTOS DE HINCADO. EN CASO DE CONTAR CON AREA SUFICIENTE
EN LA OBRA , LOS ELEMENTOS PRECOLADOS DEBERAN SER TRANSPORTADOS DE LA
PLANTA DE FABRICACION A LA OBRA EN PLATAFORMAS.

EL ANCHO DE LAS CAMAS DEBERA SER TAL QUE EL EQUIPO PUEDA HACER EL
DESPEGUE DE LOS PILOTES DENTRO DE LAS TOLERANCIAS DE ESTABILIDAD.

.63.



b) CONTAR CON LOS MOLDES NECESARIOS SEGUN LA GEOMETRIA DEL PILOTE,
COLOCANDO DESMOLDANTE PARA CONSERVARLOS.

c) COLOCAR EL REFUERZO DE LOS PILOTES DE ACERO CON LAS ESPECIFICACIONES
PROVISTO DE SILLETAS Y ASAS DE LEVANTE. EN CASO DE QUE LOS PILOTES
CONSTEN DE DOS O MAS TRAMOS, DEBERAN COLOCARSE EN FORMA COLINEAL
PROCURANDO QUE LAS PLACAS DE LAS JUNTAS COINCIDAN, FORMANDO 90° CON EL
'EJE LONGITUDINAL DEL ELEMENTO, PARA FACILITAR EL EMPATE DE LOS MISMOS EN
EL PROCESO DE HINCADO.

d) DEPOSITAR EL CONCRETO EN UN SOLO FRENTE PARA LLEVAR EL CONTROL D=
VIBRADO Y TERMINADQO, PARA EVITAR JUNTAS FRIAS.

e) CUIDAR QUE EL CUIDADO DE LAS PIEZAS SE LLEVAN DENTRO DE LAS
ESPECIFICACIONES, PARA PODER MANIOBRAR LAS PIEZAS CON EL 55% DE LA f'¢c DE
DISENO.

f) ENTONGAR LOS PILOTES EN NO MAS DE CINCO NIVELES, APOYADOS EN LOS
PUNTOS EN QUE SE IGUALEN LOS MOMENTOS FLEXIONANTES QUE RESISTA LA
SECCION, DEBIENDO CUIDAR QUE LOS APOYOS DE LOS DIFERENTES NIVELES ESTEN
EN LA MISMA VERTICAL.

g) SI LOS SONDEOS DEL SUBSUELO ACUSAN ESTRATOS QUE PONGAN EN PELIGRO LA
SANIDAD DEL PILOTE, DEBERA HACERSE UNA PERFORACION PREVIA QUE
CIRCUNSCRIBA A LA SECCION DEL ELEMENTO CON EL EQUIPO ADECUADO,
GARANTIZANDO LA ESTABILIDAD DE LA MISMA.

h) EL MARTINETE A USAR DEBERA SER TAL QUE GENERE UNA ENERGIA DE 0.50 kg-m
POR CADA kg DE PILOTE, DANDO POR CONCLUIDO EL HINCADO AL ALCANZAR EL

RECHAZO ESPECIFICADO ( NO CONTINUAR EL HINCADO S| SE TIENE MENOS DE 1.00 cm
DE PENETRACION POR 10 GOLPES).

OBTENCION DEL PESO DEL PILOTE:

Wp=040mx040mx2100mx2,400kg7c™ = 8,064.00 kg

OBTENCION DEL PESOQ DEL PISTON REQUERIDO:

(0.50m) (0.50m) (8,064.00 kg )
R = = = 1,612.80 kg
(2.50m) (2.50m)

[



SE ELIGE EL MARTINETE COMERCIAL QUE TENGA EL PESOQ DEL PISTON MAS
CERCANO A 1,612.80 kg, QUE EN ESTE CASO ES EL MARTINETE DELMAG D-22,
CUYO PESO DEL PISTON ES DE 2,200 kg.

OBTENCION DE LA CAPACIDAD DE CARGA ESPERADA CON UNA DEFORMACION
PERMANENTE DE 1.5 mm EN LAS ULTIMAS CAPAS :

(R*h) R = 2,200 kg
Rs = h = 250 m
(R+Wp) (s+f) ~Wp = 8,064 kg
s = 1.50 mm

f =

¢l = (0.3mm/m)(21m)=6.30mm

Rs = 151,138 kg .
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ANALISIS SISMICO DE CIMENTACIONES

Agustin Deméneghi Colina*

Cuando se realiza el analisis sismico de una cimentacion, es usual que se cuente con un
coeficiente sismico para la region en cuestion, dado por el cddigo del Estado donde se
construira la estructura correspondiente. Con este coeficiente sismico se procede al analisis y
disefio de la estructura, inciuyendo desde luego en este al de la estructura de cimentacion.

Sin embargo, cuando el subsuelo del sitio estd formado por sedimentos de consistencia
blanda, se presenta un fendmeno de amplificacidn de las ondas sismicas que llegan al lugar,
el cual consiste en que, en |la base constituida por terreno firme, se presenta una cierta
aceleracidén, mientras que en la superficie del suelo blando, la aceleracion puede ser varias
veces mayor que la del terreno firme (figura 1).

El comportamiento anterior se debe a que ocurre, por lo menos en forma parcial, la resonancia
del suelo blando. Para ilustrar este fenédmeno consideremos un sistema de un grado de
libertad como el mostrado en fa figura 2, en el que la base se somete a un movimiento dado
por : _

x, = aQsen Ot

La velocidad de la base vale Xo = all cosQt

y la aceleracion x. = —aQ’ sen Ot

La respuesta de la masa esta dada por ( Newmark y Rosenblueth 1976)

Desplazamiento relativo  y = aB _ sen(Qt - ¢)

Velocidad relativa y = aB cos(Qt - ¢)

Aceleracion refativa y = aB ,cos(Qt—¢)

En las expresiones anteriores




® 4 es la frecuencia circular del sistema oy = K/M

Los desplazamientos absolutos estan dados por:

Desplazamiento: X=X _+Y
Velocidad: X=x+Y

Aceleracion: X=x+Yy

Definimos el factor de amplificacion de la aceleracién como el cociente entre la maxima
aceleracién absoluta de la masa y la maxima aceleracién de la base:

f, = max x / max X,
En la fig. 3 se muestra la variacion de f, con el cociente T, / T, para amortiguamientos de 2 y
10 % del amortiguamiento critico.

Recordemos que los periodos estan dados por
Ti=2n/oy, (masaquevibra) v T=2x/8 (base)

Se observa en la figura 3 que la amplificacién de la aceleracion depende del cociente T,/ Ty
del amortiguamiento. La maxima amplificacion se presenta cuando T, / T; al aumentar el
amortiguamiento decrece el factorf, . Para T,/ T — = la amplificacién de la aceleracion es
nula. :

Un fenomeno similar sucede en el suelo blando, en el que éste-hace las veces de la masa del
ejemplo anterior. Consideremos un estrato de espesor H como el indicado en la figura 1, y
supongamos que el desplazamiento de la base rigida esta dado por

-1
X(t)=Cexp(iQt)=C(cosQt+isent) i=\/7



lo que implica que la base tiene un movimiente armonico de frecuencia Q.

La solucion del movimiento cuando existe amortiguamiento cae en el campo de los numeros
complejos, lo que,conduce a que haya un cambio tanto en la amplitud como en la fase del
movimiento. Definiendo la funcion de amplificacion f, = A ( Q) como valor absoluto del
cociente de la maxima aceleracion en [a superficie del estrato entre la maxima aceleracion en
la base rigida, se obtiene ( Roesset 1969 )

A(Y)=1 "/ \/(Ooshzacoszﬁ+senh2a)sen2[3--------—----'-(1)

donde

a=HQ\/N{[1 + (nQ/G)"’—1]/[1+(nQ/G)2]}]/.\/§CE----;(2)

[3=HQ\/[\/{[1 + (nQ/G)"+1]/[I+(nQ/G)“']}] /J?C_, ----- (3)

donde : C = .,/G/p = velocidad de la onda de cortante en el suelo blando.

n= amortiguamiento del suelo blando

Q = frecuencia circular natural de fa base rigida

H = espesor del suelo blando

G = mddulo de rigidez al cortante dinamico del suelo blando

p = masa especifica del suelo blando

La respuesta depende de la hipotesis que se haga respecto al amortiguamiento. Se puede
considerar que la viscosidad es inversamente proporcional a la frecuencia, de tal modo
que nQ / G = 2 £ sea una constante. Aplicando las ecuaciones 1 a 3 se obtiene la respuesta
del estrato.

Las frecuencias correspondientes a los modos naturales de vibrar del estrato se hallan con las
siguientes expresiones

o = frecuencia circular del modeo * n " de vibrar.

on=(2n-1)7 J(G/p) /12H=(2n-1)RT C,/2H

Para pequefios valores de ( n Q/G), la funcion de amplificacion, para los modos naturales de
vibrar, vale aproximadamente ( Roesset 1969 ) :



Alo,)=4/(2n-1)r(28) (5)

€ = fraccién del amortiguamiento critico.

En la figura 4 se muestra la variacion de la funcidon de amplificacién con la frecuencia de
vibracion de la base firme, para un estrato de espesor H = 30.5 m, con una velocidad de la
onda cortante en el suelo blando C; = 229 m/s y un peso volumétrico del sueloy =2t/ m’,

La funcion de amplificacién se obtiene empleando las ecuaciones 1 a 3, considerando que
nQ/G=2¢L.

Vemos que la maxima respuesta se presenta cuando el terreno firme vibra con una frecuencia
igual a la frecuencia correspondiente al primer modo de vibrar del estrato blando. Esto significa
que si la frecuencia dominante de las ondas sismicas que arriban a un sitio coincide ¢ esta
cercana a la frecuencia del primer modo de vibrar de un estrato de suelo blando, la aceleracién
en la superficie de éste puede ser varias veces superior a la aceleracion en el terreno firme. En
este ejemplo la amplificacién de la aceleracion es de 3.18, para un amortiguamiento del suelo -
blando de 20 % del critico.

En forma aproximada se pueden calcular las frecuencias de vibracién y los valores
correspondientes a fos “ picos * de la funcién de amplificacién ( figura 4 ), empleando las
ecuaciones 4 y 5. £n la tabla 1 se presentan los resultados para los primeros cinco modos de
vibrar, considerando un amortiguamiento del 20 % del amortiguamiento critico.

TABLA 1
VALORES APROXIMADOS DE LA FUNCION AMPLIFICACION A (@, )

N o f Ten A(og) "

1 1178 -1.875° 0533  .3,183

2 3534 5625. 0178 . 1.061 .

3 5890 9.375 0.107 0.637

4 8247 13125 0.076 - 0455 -

5 106.3 16.875 0.059 0.354
o= (2n-1)nCs/2H Af{wn)=4/(2n-1)n(2¢L)
f=zw,/2n Tsn =27/ @

Desafortunadamente, no se puede controlar la frecuencia dominante de vibracion de las ondas
sismicas que llegan a un sitio; en todo caso, es conveniente observar las frecuencias
dominantes de los temblores que llegan a una localidad, para reconocer los estratos en los
que se puede presentar el fenémeno de amplificacion de aceleracion que hemos comentado
en los parrafos anteriores. |



El razonamiento anterior es valido también en términos de los periodos de vibraciéon de ondas
y suelo blando. Vemos que |la maxima respuesta de aceleracion se presenta cuando el periodo
de vibracién de la base firme coincide con el periodo natural del primer modo de vibrar, siendo
esta respuesta de 3.18 en nuestro ejemplo ( figura 4 ). Es decir, la aceleracion en la superficie
del terreno blando sera 3.18 veces mayor que la aceleracidon en la base, si el amortiguamiento
del suelo es de 20%. Vemos entonces que la aceleracion en la superficie del suelo blando
depende fundamentalmente del cociente Tq¢/ T, donde T, es el periodo natural de vibracion
del estrato blando y " T " es el periodo dominante de vibracién de las ondas sismicas.

Para un estrato de suelo homogéneo ( figura 1), los periodos de vibracién estan dados por

Ten=4H /(G/p) /(2n-1), n=1,2, ... (6)

n=1,2, ..
-donde p = masa especifica def sueto.
G = modulo de rigidez al cortante dindmico del suelo.

El primer modo de vibrar, 6 modo fundamental, se obtiene paran=1: T, =4H v p/G)

Para la estimacion del periodo natural de vibracion de un suelo estratificado véase Zeevaert
(1973, 1980 ).

El periodo de vibracién de la estructura se halla con los métodos usuales del analisis
estructural. Sin embargo, cuando el terreno de cimentacion esta formado por un suelo blando,
gs importante considerar ademas el efecto de balancec y de traslacién horizontal de la
cimentacion. Asi, el periodo de vibracién acoplado de una estructura vale { Normas de Sismo
1987 ) .

T, =T+ T + T
donde

T, = periodo fundamental que tendria la estructura si se apoyara sobre una
base rigida { este periodo se debe a la flexibilidad propia de la
estructura ). oo

T, = periodo natural que tendria la estructura si fuera infinitamente rigida y su
hase soblo pudiera-trasladarse en la direccion que se analiza.

T, = periodo natural que tendria [a estructura si fuera infinitamente rigida y su
base sélo pudiera girar con respecto a un eje horizontal que pasara por
el centroide de la superficie de desplante de la estructura y fuera
perpendicular a la direccion que se analiza.

Para el calculo de los periodos de vibracién anteriores, véase el Apéndice de las Normas de
Sismo ( inciso A7, interaccion suelo - estructura).

Una vez que se conocen los periodos de vibracion del suelo Ty, y de la estructura T, se
puede emplear el espectro de respuesta sismica de Zeevaert ( 1980 ) para la determinacion
del factor de amplificacién f, ( figura 5 ), definido como el cociente de la maxima aceleracion en



el centro de gravedad de la estructura entre la maxima aceleracion en la superficie del terreno
blando. ’

Vemos en el espectro que la maxima respuesta se obtiene cuando T, / T Por lo visto
anteriormente, no se puede evitar la amplificacion de la aceleracién de un suelo blando, pero
si es factible evitar que coincidan el periodo natural de vibracion del suelo con el periodo
natural de vibracion de una estructura.

La aceleracion en la superficie del terreno la proporciona, en la Ciudad de México, el
Reglamento de Construcciones-en.las Normas de Sismo. Asi, en el inciso 3 de éstas se sefiala
que " la ordenada del espectro de aceleraciones para disefo sismico “ a " , expresada como
fraccion de la aceleracién de la gravedad, esta dada por la siguiente expresion :

a=(1+3T/T,)C/4,, siTesmenorque T,

La aceleracion en |la superficie del suelo se obtiene haciendo T = 0 en esta expresion ( pues
para T = 0 la estructura vibra igual que |a superficie del terrenc ), porlo tantoc a=C;=C /4 en
la superficie. '

Las aceleraciones para las diferentes zonas estratigraficas del Distrito Federal se presentan a
continuacion ( articulo 206 del Reglamento ) :

L

Zona' Coeficiente Sismico  Coeficiente C.. Aceleracién
Ce ¢ . ' *-{superficie))- _(superficie)
_ - - em/s
I 0.16 -~ 0.04 - - 39
II 0.32 0.08 78
ITT 0.40 0.10 98

Vemos entonces que, por ejemplo, en la zona {ll la aceleracién de disefio de la superficie del
terreno es de 98 cm / s°.

También se puede utilizar el siguiente criterio para hallar "¢ ” (Normas de Sismo, Apéndice) :
en sitios en que se conozca el periodo dominante del terreno Ts,, y que se hallen en las partes
sombreadas de la figura 3.1 ( de esas Normas ), también se adoptara c= 0.4 para estructuras
del grupo B, y 0.6 para las del A ; fuera de las partes sombreadas se adoptara

=18 T/ {4+ T)

Vemos que el coeficiente sismico depende del periodo de vibracion dominante del suelo T ..
Considerando que el coeficiente sismico en la superficie ¢, = ¢/ 4 y que la aceleracién en la
superficie, en cm / s, es igual a ¢, por 980, en la figura 6 se presenta la variacion de esta
aceleracién en funcion del periodo Ty, . '



EJEMPLO

Determinar la respuesta de aceleracién de un edificio sobre un estrato de suelo blando, con
las siguientes caracteristicas :

Masa = 217.5 ts*/m
Peso = 21331

Periodo de la estructura T, = 0.3 seg

Amortiguamiento en la estructura £, =5 %

Periodo por rotaciéon T, = 0.76 s.

Amortiguamiento en el terreno de cimentacién &, =15 %
Periodo por traslacion T, = 0.22 s.

Periodo del terreno de cimentacion Ts1=2.4 s

El periodo acoplado de la estructura vale

T, =T+ T2 +T’

QObtenemos el cociente T,/ T, =0.35

Para entrar en el espectro de la figura 5 necesitamos el amortiguamiento acoplado del
sistema, el cual esta dado por (Zeevaert 1980 ) :

gy = \/( 1-g¢)

_ Y 2 2
g1_gngr(T1) /(goTr"'ngO )
donde T1=V(T%+T%)=0817s

go =1 - &% =0.9975
gr =1 - &% =0.9775
Sustituyendo g, =0.98 Ey=0.141

Es decir el sistema tiene un amortiguamiento de 14.1 %.

Entrando al espectro para diseno sismico ( figura 5, Zeevaert 1980 ), se obtiene un factor de
amplificacion f, = 1.9.

Considerando una aceleracion en la superficie de 98 cm / %, la aceleracién en el centro de
gravedad de la estructura esta dado por (98 ) (1.9) =186 cm/s”.
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Tabla A7.1 ** Valores de K, K.y K,

Enlazonall
Profundidad de K, K2 | K K,
desplante (1) Losa Zapata
<1im 11GR, 7GR? | 20GR, | 12GR,
, | =23m 16GR, | 11GR.? | 29GR, | 20GR,

Enla zona It

Profundidad K,
de
desplante {(1)| K, |Sobre el | Sobre pilotes| Sobre pilotes de punta | K,
terreno jde friccién (3) 4)
<1m 7GR, | 6GR:% | 7GR’ 6GRr+ 1

>3m - 8GR,| 9GR 11GR>, 9GR+ 1

1/43GR® + 1/K, | 12GRx

1/43GR> + 1/K,, 16GRx

w N

. Para profundidades de desplante intermedias entra 1 y 3 m interpélese linealmente

entre los valores de la tabla.

. Para estructuras cimentadas sobre pilotes o pilas en la zona Il supéngase K, infinita.

Si éstos son capaces de resistir por adherencia con el suelo tircundante, al menos la
mitad de! peso bruto de la construccidn incluyendo el de sus cimientos. Cuando
tiene menos de esta capacidad, interpdlese linealmente entre los valores
consignados en la tabla.

. K, se calculara teniendo en cuenta los pilotos de punta que contribuyan al resistir el

momento de volteo, calculando la rigidez de estos elementos ante fuerza axial como
si su punta no se desplazara verticaimente.

** Tomado de la Gaceta Oficial del Departamente del D. F., 5 de noviembre 1987
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METODO TRIDIMENSIONAL DE INTERACCION ESTATICA SUELO-ESTRUCTURA
THREE DIMENSIONAL METHOD FOR THE ANALYSIS OF STATIC
SOIL STRUCTURE INTERACTION

A. Deméneghi
Profesor, Universidad Nacional Auténoma de México

SINOPSIS Se presenta un procedimientc para el andlisis de interaccién estatica suelo-
estructura en tres dimensiones, el cual toma en cuenta toda |la estructura y todos los estratos
del subsuelo. Esta técnica permite ademas conocer los elementos mecanicos en cualquier
nudo de la estructura, incluyendo desde luego la estructura de cimentacién. Con el propésito
de ilustrar el empleo del método, se presenta un ejemplo sencillo de aplicacién resuelto paso a
paso.

1. INTRODUCCION

Se han desarrollado hasta la fecha técnicas de interaccion estatica suelo-estructura bastante
utiles la mayoria de ellas; sin embargo, muchos de estos métodos estan elaborados para
aplicarse unicamente en dos dimensiones de manera que el analisis de una estructura se
realiza en un plano, la cual hace que se pierda la visualizacidn del fenémeno tridimensional.
Se puede intentar hacer analisis en dos direcciones ortogonales, pero aun asi el procedimiento
es aproximado, y ademas no es posible conocer los elementos mecanicos en las vigas
intermedias de la estructura de cimentacion. Por lo tante, es necesario desarrollar
procedimientos que tomen en cuenta el efecto tridimensional en la interaccién suelo-
estructura.

En este articulo se presenta un método de interaccion tridimensional que toma en cuenta toda
la estructura y todos los estratos del subsuelo.

La técnica de interaccion que se propone (Demenéghi 1983) consiste en considerar las
reacciones del terreno de cimentacion como cargas sobre la estructura, manejandolas como
incégnitas. Después se calculan los hundimientos del sueloc en funcion de las cargas sobre él
(estas cargas son iguales en magnitud y de sentido contrario a ias reacciones, por {a tercera
ley de Newton). Finalmente se establece |la compatibilidad de deformaciones entre estructura y
suelo, lo que equivale a igualar los desplazamientos entre ambos medios; con esto se resuelve
el problema, ya que se obtienen los hundimientos del suelo y las reacciones sobre la
estructura. Como previamente se realizé el analisis estructural, es posible determinar ademas
los giros en los nudos de la estructura. Con estos resultados se pueden calcular los elementos
mecanicos en toda la estructura, incluyendo desde luego a la estructura de cimentacion.



2. ANALISIS ESTRUCTURAL.

Para fines de interaccion es conveniente utilizar el método de rigideces del analisis estructural,
en el que la ecuacion general de equilibrio de una estructura esta dada por {Beaufait et al
1970) . .

5§+ P+ P, =0 (1)

— —

donde:

= matriz de rigideces de la estructura

vector de desplazamientos

vector de cargas de empotramiento '
vector de cargas concentradas.

oo |x
@
1]

[1e]

.

La matriz de rigideces de la estructura se puede obtener mediante la suma de la matrices de
rigidez de todas y cada una de las barras que forman la estructura. Para ilustrar el
procedimiento de interaccion en tres dimensiones, consideraremos una reticula de barras
horizontales ortogonales entre si, aun cuando esta técnica se puede hacer extensiva a barras
inclinadas. ‘

Sea un sistema ortogonal X-Y en un plano horizontal. Veamos primeramente la obtencion de la
matriz de rigidez en direccion Y (fig. 1). La convencién de signos utilizada, en una barra
horizontal, es la siguiente: los giros se consideran positivos en sentido antihorario, los
desplazamientos verticales scon positivos si van hacia abajo y los desplazamientos horizontales
son positivos si van hacia la izquierda (fig. 1a). Los momentos flexionantes son positivos en
sentido horario, las fuerzas cortantes verticales son positivas hacia arriba y las fuerzas
normales horizontales son positivas si van hacia ta derecha (fig. 1b). A continuacién
presentamos la matriz de rigidez y los vectores de empotramiento para una barra en estas
condiciones (barra m):



8, 8, 5, Ss
[ 4ET 2FE7 -6E] -6EI
L L L L
2E] 4F7 -6FE] —6F[
L L 1* L
-6EI  —-6Ef 12EI -12E]
L2 L2 L3 L3
6 LT 6EI  —12EI 12E]
Kk =| L L* L I}
- 0 0 0 0
0 0 0 0
0 0 0 0
0 0 0 0

1
i

= < 2 o ]

Y

b,
x
I
D D T 90 59 DD

]

f
L

By

3)

6. 6
0 0
0 0
0 0
0 0
0 0
0 0

Glt  =Grt
L L

-GlIt -Gl
L L

(2)

consideraremos vigas sometidas unicamente a una carga repartida W (fig. 2). Para la
obtencién de los vectores de empotramiento en la vigas de la estructura de cimentacién,
debido a la reaccién del terreno, suponemos una carga repartida de un extremo hasta {a mitad
de una barra y otra carga repartida de la mitad hasta el otro extremo de la barra (fig. 2}. En
estas condiciones, el vector de cargas de empotramiento vale:



‘4;22—[11931sz ' (192)L2
*M;]j (1;2) [192]
e (P
_% [ )Lr +[ ) 7,

P: = (4)

Kn_= matriz de rigideces de la barram

—_—.

8y = vector de desplazamiento de la barram

P = vector de cargas de empotramiento de la barra m.
En la direccion X se emplean las mismas ecuaciones 2 a 4.

Como indicamos antes, |a matriz de rigideces de toda la estructura es la suma de las matrices
de rigideces de todas y cada una de las barras de la estructura. El vector de cargas de
empotramiento de toda la estructura se obtiene sumando los vectores de cargas de
empotramiento de todas y cada una de las barras. El vector de cargas concentradas se
determina asignando a cada grado de libertad ia carga concentrada que actua sobre el. Con
esto se realiza el analisis estructural de toda la estructura.

3. HUNDIMIENTOS DEL TERRENO DE CIMENTACION.

En este inciso consideraremos las cargas que transmite la estructura sobre el terreno de

apoyo, las que son iguales en magnitud y de sentido contrario a las reacciones del suelo schre

la estructura, por la tercera ley de Newton. Calcuiemos los asentamientos del terreno

en funcidn de estas cargas; consideremos una reaccidn r, actuando en una superficie (fig. 3);

la presidn vertical vale r, de / a, , donde di y a, son la longitud y el area en las que actua la

carga, respectivamente. La deformacion del estrato de espesor H;, debido a la carga ry vale:
Op = M. Ho.,



pero:
o., =1lnd /a,

donde Iy es el valor de influencia, el cual esta dado por el esfuerzo normal vertical en el punto
ij, producido por una presién unitaria actuando en el area a, (Zeevaert 1973).

M., es el médulo lineal de deformacion, el cual se define como el cociente de la deformacion
unitaria vertical del estrato, entre el esfuerzo normal vertical que la ocasion.

En consecuencia;
5,ﬂ. = M__UH,JIU,Crkd,( la,

La deformacion del estrato, debida a todas las cargas vale:

§,=M_H,> I,nd/a,

=] '

donde n, es el nimero de cargas ry .

El asentamiento bajo el punto i vale:

5,=3 M,HY I,nd,/a,
K=]

iel

(3)
donde n, es el niumero total de estratos.

En la ec. 5 los hundimientos del terreno quedan en funcién de las cargas ry .

4. COMPATIBILIDAD DE DEFORMACIONES.

.:En esta etapa se establece la compatibilidad de deformaciones entre estructura y suelo de
“cimentacion, lo que equivale a considerar que tanto los desplazamientos de la estructura como
de los terrenos son iguales, es decir, que el suelc no se despega de la estructura,
Analiticamente esto se alcanza sustituyendo |0s valores dados por |la ec. 5 enla ec. 1. De esta
manera desaparece como incognitas los giros en los nudos y las reacciones del terreno. Es
facil ver que el numero de ecuaciones es el mismo que el de incognitas, con lo que se puede
resolver el sistema de ecuaciones y despejar los gQiros y las reacciones. Empleando la ec. 5, ya
conocidas las reacciones, se pueden determinar también los hundimientos del! terreno de
apoyo.



5. ELEMENTOS MECANICOS.

Los elementos mecanicos que aparecen en ia barra m valen, para la direccion Y :
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En la direccion X se emplean la mismas expresiones, excepto la s ecs. 12 y 13, que cambian
a: '

{ !
M'a=—G’9a+GT9b (14)
L L
- GI,  GI
M, ==16,-—6, (15)

(Las ecs. 14 y 15 se emplean Unicamente para la determinacién de elementos mecanicos en la
barra m, direcciéon X ).

6. EJEMPLO ILUSTRATIVO.

Presentamos en este inciso un gjemplo muy sencillo resuelto paso a paso, con el propésito de
que el lector visualice las etapas requeridas para el analisis de interaccion.

Se pide determinar las reacciones y los hundimientos del terreno, para la estructura mostrada
en la fig. 4, cuya cimentacién es a base de una losa corrida. Se piden también los elementos
mecanicos. La estratigrafia y propiedades del subsuelo se muestran en la fig. 5. Despreciar
efectos de acortamiento de barras.

a) Analisis estructural.
Primeramente numeramas las barras y los grados de libertad de la estructura, como se indica

en la fig. 6 dada la simetria de la estructura, presentamos a continuacién los de las barras 1, 2,
7y8.

A continuacién hallaremos las matrices de rigidez y los vectores de empotramiento de las
barras 1, 2, 7 y 8. Las demas matrices y vectores se obtienen en forma similar. Aplicando la
ec. 2 paradelas barras 1,2, 7 y 8:
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84
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-831.12
386.57
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b4
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-183.23
86.62
-8662

5
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38657
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0
0

82
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—86.62
0
0

b2
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386.57
0
0

186.23
186.23
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86.62

b4
83112
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-386.57
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0
0
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8662
0
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0

0
0
0
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-61.13
6113

2

SETIRNEY
A i k) o

> o

S o DD
IS — = =

f=1

T @

DD Y % DD

ot



La matriz de rigideces de toda la estructura es la suma de las matrices de rigidez de todas y
cada una de las barras de la estructura (el rango de cada matriz se toma de 27 por 27). A

manera de ejemplo se presenta a continuacion la matriz de rigidez de la estructura para los
primeros 5 grados de libertad;

o

81 5 83 84 84 o
[ 77313 —386.565 0 -386.565 0 .. 16,
—386.565 859.750 —386565 0 -86619 ... s,
o 0 -386.565 77313 0 0 ... 8,
~ | -386565 0 0 859.750 -86619 ... . 3,
0 —86.610 0 86619 346477 ... 8,
L ]

El vector de desplazamientos, para los primeros 5 grados de libertad, vale:

l o
Il
= [S] —_

w

L5 S5 S S >

I

Determinemos a continuacion el vector de cargas de empotramiento. Aplicando la ec. 4 para
las barras 1,2, 7y 8:
GL
1.233-1.0593r, —04815r, |10
-1233+0.4815r, +1.0593r, |12

-172+1.747r, + 04031, |1

P = .

- ~172404031r, +1747r, |2
0 11
0 13

L J

Gl= Grados de Libertad.



GL
[ 2.465-10593r, —0.4815r, |16

~2.465+0.4815r, +10593r, |18

~344 +1747r, +04031r, |4
- ~172+04031r, + 17477, |5
0 17
0 19

GL
" 1.233-1.0593r, - 048157, |11

~1233+04815r, +1.0593r, |17

~1.72+1747r, +04031r,
- ~172+04031r, +1747r, |4
0 10
0 16

[ 2.465-1.0593r, —-04815r, |13
~2465+04815r, +10593r, |19

—344+1747r, +04031r, |2
- ~172+04031r, +1747r, |5
0 12
0 18

Como ejemplo presentamos a continuacion el vector de cargas de empotramiento de la
estructura para los primeros 5 grados de libertad.

GL
] — 344 +3494r, + 040317, +04031r, 1

— 688+ 040317, +5241r, + 04031r, + 0403 1r, 2

— 344 + 04031, + 34947, + 04031, - 3

e " — 688+ 04031r, +5241r, +04031r, + 040317, 4
- 1376+ 0403 1r, + 0403 1r, + 69887, +0.4031r, +0.4031s, |5

10



GL= Grados de Libertad.
El vector de cargas concentradas, para los primeros 5 grados de libertad esta dado por:

GL

96
0

96
- 0

0

o bA WO e

Sustituyendo valores en la ec. 1, y tomando en cuenta que, por simetria:
81=63=67=89 62=64=65=63

r=1f3=r7=rg =l=rg=Trg

010 = 011 = 814 = 015 = 022 = -023 = -0 = -B27

013 = 616 = -B20 = -025

se obtiene el siguiente sistema de ecuaciones (que representan el equilibrio de cortantes o de
momentos en el grado de libertad correspondiente):

Grado de Libertad 1:

773.148, -773.14 5, - 1662.24 0., +3.494r, +0.8062r;, -3.44-96=0 (a)
Grado de Libertad 2

-773.14 84 + B59.767 6, -86.62 35 +1662.24 61 -186.26 643 +0.8062 ry + 5.241 r, +0.4031 r5 -
6.88=0 ) (b)

Grado de Libertad 5
-346.48 6, + 346.48 65+ 744.92 913+ 16124, +6.98815-13.76 =0 (c)
Grado de Libertad 10

-831.12 81 + 831.12 6, + 2692.76 649 - 310.23 63 - 1.0593 11 -0.4815 1, +1.233=0 (d)

Grado de Libertad 13

-186.23 5, + 186.23 65 - 620.46 610 + 1154.32 643 - 1.0593 r,-0.4815 15+ 2.465=0 (e)

11



b) Analisis de deformaciones del terreno de cimentacion. Haciendo i= 1 en la ec. 5.
2
§,=2MH ZIH{ r, g
7=1

= M, H,(,d"+I

111 112 11879

d, 2y 41,42
g
r
12171

+M, H,(I,d

12272

Svrd By 41,4,
g g

Como se indic6 en el inciso 3, ef valor de la influencia | representa el esfuerzo en el punto jj
debido a una presidén unitaria colocada en el area K. Calculemos como- ejemplo un valor de
influencia, digamos el l14s. En la fig. 7 se muestra la planta del érea 5 y del punto 1. Colocamos
una presion unitaria en el area 5 y calculamos el esfuerzo bajo el punto 1, a la mitad gdel
estrato 1, es decir, a una profundidad de 1.2 m. Aplicando la ecuacion de Boussinesq, se
obtiene en forma similar. Sustituyendo valores en la ec. (A).

6.45r, 4.3r, 6.45r

+ 0.009375 +0.0001528 + 0.009375 :
4.6225 9.245

43
5, = 0.0154(2.4)[0.2271—2
4.6225

86 6.45
+0.002988 —s 436 00001625240
18.49 6225 9.245
+0.00002824 = 1
46225
43 6.45r, 43, 6.45
+0.0222(2.0)| 0.1139——2— + 0.04407 222" 4 0,002284 +0.04407 ———+
‘ 46225 9245 4 6225 0.245
6.4 . .
0.028026 5% 1 0.002638 4% 4 0.0022836- " 4 0.002638 24
18.49 9.245 46225 9.245
+0.0005 15730 }
46225
Por simetria:

12



Sustituyendo valores y haciendo operaciones.
5y = 0.012733 r, +0.0033854 r, +0.00063012 r5
En forma analoga se obtiene §; y s

8; = 0.0036877 ry + 0.020326 r; + 0.0021424 rs
85 =0.0028714 ry + 0.010629 r, + 0.025023 rs

c) Compatibilidad de deformaciones.

La compatibilidad de deformaciones entre la estructura y el terreno de cimentacién se logra

resolviendo el sistema de ecuaciones de la (a) a la (h); asi:

ry = 3.2353 t/m r,=1.0817 tm rs=1.1488 t/m
810 = 0.003760 613 = - 0.0007646
5, =0.04558 m 8, =0.03638m &5 = 0.04953 m

Como ilustracion hallaremos los elementos mecanicos en las barras 1y 7.

Barra 1
Aplicando las ecs. 6a 11, 14 y 15,

M’w =-1403tm M,12 =-1.697tm
Vi, = 48t Vi, =1.042t

M’11 =-1404tm M’qs = 1.404 t.m
Barra 7

Aplicando las ecs. 6 a 13.

My =-1.403 tm M7 =-1.697 tm
Vy = 48t Vi, =1.042 t
M= 1.404 tm M43 =-1.404 t.m

13



7. CONCLUSIONES.

Como se puede apreciar en los incisos anteriores, es posibles en forma sencilla llevar a cabo
el analisis de interaccidn estatica suelo - estructura en el espacio, sin necesidad de hacer
iteraciones. Ademas, se toma en cuenta la estructura y todos los estratos del subsuelo.

Uno de los aspectos importantes es que para aplicar esta técnica en |a practica profesional, es
necesario elaborar programas de computadora, los cuales utilizan grandes cantidades de
memoria, ya qgue en tres dimensiones el numero de grados de libertad es mucho mayor que el
gue se utiliza en el andlisis bidimensionales.
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M, = 0.0154 m* / t

24 m Estrato 1

M, = 0.0222 m* / t
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4.3
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Fig. 5 Estratigrafia y propiedades (ejemplo).
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Fig. 7 Determinacion de los valores de influencia
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ANEXO No. 1

CARACTERISTICAS GEOLOGICAS Y ZONIFICACION GEOTECNICA



CARACTERISTICAS
GEOLOGICAS

La informacion estratigrafica del subsuelo de la Ciudad
de México que aqui se presenta esid fundamentada en
todas-las publicaciones disponibles sobre ese tema y en
la derivada de los estudios geotéenicos aue se han
. realizado _ ’

En la zonificacidn del subsuelo se observa ¢6mo se ha
podido precisar la compleja estratigrafia de la zona
poniente de la Ciudad gracias a los sondeos y
capenencia de construccion de la Linga 7. En cuanio a

zonas de! lago y de transicién, la exploracion del

suelo con el cono eléctrico ha permitido la definicion
ve perfiles estratigraficos mas precisos, demostrando
con elio que esta herrarmienta de exploracion es una
técrica muy eficiente y-econémica para los estudros del
subsuelo de esas zonas.

En refacibn con ias propiedades mecanicas de los
suelos, particularmente en las zonas del lago y de
transicion, ocurre una constante evolucion,
observandose una disminucién de la compresibilidad vy
ur aumento de |a resistencia al esfuerzo cortante,
fenbmenos que ocurren en pocos anos, y aun en meses,
a consecuencia de: a) el bombeo profundo para el
abastecimiento de agua potable, b) el efecto de
sobrecarga de antiguos rellenos superficiales, c) el peso

" de las estructuras, y d) el abaumiento del nivel freatico
por bombeo superficial para la construccion de
cimentaciones y mantenimiento de sdtanos. Todo esto
hace que la informacibén previa sobre las propiedades
mecénicas de los suelos Unicamente deba tomarse como
una guia, y.que siempre serd necesario actuahzar el
conocimiento def subsuelo mediante estudios
geotécnicos confiables.

El conocimiento del subsuelo de la Ciudad de México
evolucionard s6lo si se mejoran las 1écnicas de campo,
de labaratorio y de instrumentacion; por tanto, los
aspectos gue por su importancia deben desarrollarse a
corto plazo son; a) definir la estratigrafia y propiedades

anicas de la costra superficial, bl mejorar las
acas del cono eléctrico, ¢l reducir el remoldeo y
Leuracion de tas muestras inalteradas de suelos blandos,

[

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

1
Generalidades

Cualguiera que intente comprender la naturzleza
geoitqica de los depodsitos sobre s que se edifica la
Ciudad de México, deberd partir de tres marcos de
referencia: el geologico general, el paleoclimatico y el
vulcanologica.

1.1
Marco geolédgico general

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

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

Sobre este complejo relleno ha crecido la Ciudad de
México. Desde la fundacién de Tenochtitlan, hard 60r
anos, los pobladores del lugar han tenido que ’
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enfrentarse 2 las caracteristicas dificiles del relleno; hacia a os extensos flancos occidentales de la cuenca,
8 mitad de este siglo, sus ediiicios y obras se {ueron espacio cubiaerto por ios abanicos volcanicos de la sierra
desplantando sobre los rellenos correspondientes al de las Cruces, conocido como Las Lomas. Sus
borde de la planicie, compuesios por sedimentos depbésitos cldsticos difieren en mucho de los depositos
transnacionales {figs 2y 3), y en lo que va de ia arcilfosos superficiales del centro de la cuenca.
segunda mitad de la centuria, la Urbe se ha extendido
aun mas, rebasando los limites de la planicie y subiendo
LOMAS _3km
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1.2 y
Marco paleoclimatico

El clima uniformemente célido v a menudo desértico del
Plicceno, en las latitudes de la Meseta Central mexicana,
cedié a climas cambiantes y extremosos del Pleistoceno.
Las causas de esta mutacién, que afectd a toda la Tierra

‘- hace dos millones de afics, aun se desconocen.

Principi6 ef cambio con ligeras oscilaciones de
penodos calurosos a frios, fos que se fueron acentuando

3ta hace un milldn de afos (fig 4}, cuando se inicid

a primera gran glaciacion (Nebraska), con una
duracion aproximada de 100 000 afios. Siguié un lapso
de clima caluroso, el cual cedid renovadamente a un
segundo periodo de glaciacion prolongada (Kansas).
Entonces se produjo un lapso extenso de clima caliente
de unos 200 000 afios. Este intervalo se denomina en
Norteamérica el Yarmouth o el Gran Interglacial; imperd
hace 400 000 a 600 000 afios en todo el orbe,

Sigind un tercer periodo glacial (llnois), para el cual
se han podido determinar dos avances separados por un
penodo con chma moderado. Esta tercera glactacién
termind al desarrollarse de nuevo un clima relativamente
célido a lo largo de 100 000 a 80 000 afios; se le conoce
como el Tercer Interglacial o Sangamon en
Nortearmerica. De nuevo se fue enfriando el clima,
imponiendose la cuarta glaciacion, caracternizada por tres
oscilaciones y dos estadiales de clima moderado;
terminé hace 10 000 afios aproximadamente. Es
entonces que principi® el Holoceno o Recienie, periodo
chmatico moderado, tendiente a caliente, o sea el actual.

De lo anterior se deriva que la cuenca de México,
desde su ciefre en el sur por los basaltos de la sierra de
Chichinautzin, ha pasado por dos periodos de glaciacion,
el llinois v el Wisconsin y dos interglaciales, el
Yarmouth y el Sangamon, tal como se describe en la
fig 4. :

investigaciones recientes (ref 1).han permitido

“mprobar en el espacio de Las Lomas, depoésitos

mados por glaciares pertenecientes al illinois. Debajo
de las arenas azules de Santa Fe, especialmente en la
mina Totclapa, se descubrieron restos inconfundibles de
depbsitos morrénicos, ademas de superficies pulidas en

roca atribuidas exclusivamente a la accitn glacial,

en pequenios domos formados en el Pleistoceno Medio,
Estos indicios de glaciacion son anteriores a 170 000
anos (linocis Inferior}. Adn mas, arriba de las mismas
arenas azules hay Otras morrenas mas jovenes que se
asignan al avance del lllinois Superior.

Las profundas barrancas de la Magdalena, de Santa
Rosa y de la Cafiada, caracterizadas por su seccibn
clasica en U, se han podido identificar como productos
de erosion glacial. Representan estas tres barrancas
avances del llinois Tardio, pues sus depbsitos
morrénicos y los pulimentos y estrias en sus paredes
aparecen cubiertos localmente por suelos rojizos
arcillosos, atribuidos al Tercer Interglacial, © sea el

Sangamon.

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

Arios antes de hoy

1 Holoceno - Reciente

80-10x 108 ' 4a. Glaciacion.
Wisconsin 3 avances
100-80x 107 Ser. Interglacial
Sangamon
300- 100x 10°P 3a. Glaciacion:
Hinofs 2 avances
400-400x 1(P Gran Interglacial Yarmouth
7 . 2a. Glaciacién: Kansas
/ Ter. Imterglacial
- 800x 1P Ia. Glaciacion: Nebrasks

Fig 4 Periodos glaciales e interglaciales
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Uno de los productos tipicos acompaniado de la
existencia de glaciares son los suelos edlicos. Las
Hamadas brisas del valle y de montafia que se desarrollan
hoy en dia en la cuenca, deben haberse acentuado
extraordinariamente durante los climas glaciares,
tranformandose en vendavales. Es casi segure que estos
fuertes vientos acarreaban importantes volimenes de
particulas finas de polvo voicanico alterado al Valle.

Al precipitarse este polvo —llamado loess— en el lago,
se hidrataba facilmente creando las conocidas arcillas
lacustres del valle; por este fendmeno se interpreta hoy
gue las arcillas son producto principal de la alteracidn de
icess glacial.

1.3
Marco vulcanolégico

Todo material contenido en los depésitos de la cuenca
del valle de México es directa o mdirectamente de origen
volcanico. -,

De origen volcanico directo son, por ejemplo, las lavas
de los domos pliocénicos del cerro de Chapultepec y del
cerro de! Tepeyac. Lo son tambien las lavas, brechas,
tezontles y cenizas del Pertn del Marqués, asi como las
de la sierra de Santa Catarina con su hilera de conos
escoreéceos juveniles rodeados de lavas, y las coladas
recientes de! Pedregal de San Angel onginadas en el
Xitle. Los productos de estos derrames volcanicos
menores no compiten en variedad y volumen con los de
un volcan grande, como lo es el cerro San Miguel, que
se eleva al SW de la Ciudad de México Este complejo
volcan con calderas maltiples, estuvo activo desde
finales del Plioceno hasta hara algo mas de 100 000
afios, habiendo producido en un lapso de dos a tres
millones de afos erupciones pumiticas de gran volumen
y energia, varios kilbmetros cuadrados de lavas, ademas
de extensos lahares cahenies y frios, avalanchas
ardientes y otros numerosos tipos de piroclasticos, que
han contribuido a los extensos abanicos volcanicos
gue se conocen como Formacién Lomas,

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

Asi como se produjeron lahares caltentes hubo
tambi&n ocasiones en las que en el curso de la actividad
volcanica resultaron lahares frios (corrientes de lodol,
arrastrando extraordinarios blogues de roca en una
matriz areno-lodosa. Efectivamente, superpuesto a los
dep6sitos de morrenas en Tacubaya y Tarango, se
reconoce un potente lahar ciclopeo que debe haber
descendido de ia region de Cuajimalpa a finales del
avance glacial del lllinois Inferior, antes de la erupcion de

las arenas azules. 4

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

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

.14 : -
Estratigrafia general .

a)l Depédsitos del lago. Los depésitos de la planicie del
Valle de México son los que comunmente se conocen
como depositos del lago. Hay que sefalar que ello
solamente es v&lido y correcto para ciertos tiempos
geoldgicos con condiciones climaticas que propiciaban 1a
existencia de un lago. En la cuenca cerrada podia existir
un lago cuando las lluvias superaban a la evapo-
transpiracion, el que desaparecia cuando ésta superaba a
las lluvias. Qbviamente, e! factor que dominaba dicho
equilibrio era la temperatura ambiental: si el clima se
enfriaba, se lormaba un lago; s se calentaba, el lago
disminuia y hasla desaparecia,
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Consecuencia de lo anterior es lo gue llaman los
gedlogos transgresiones lacustres o regresiones
lacustres, El resultado practico de este juego era la
depositacion de arcillas o formacién de suelos. El lago
subsistia durante las épocas de calor (sequial en las
partes centrales de la cuenca, continuando aqui su
depdsito de arcillas (!acustres} en las partes marginales
(transicién) ocurria lo Contrario, donde entre arcillas
lacustres se intercalaban frecuentemente suelos secos.

Teniendo en mente fos conceptos geolbgicos,
litoi6gicos y de temperatura expuestos, es relativamente
facil interpretar la secuencia de los llamados depositos
lacustres, a la luz de los cambios climéticos del Gltimo
medio millén de aios. En ese lapso, que corresponde a!
Pleistoceno Superior, se han desarrollado en el
Hemisferio Norte dos glaciaciones (clima frio) con tres
periodos interglaciares {clima moderado a calientel,

El chma de la cuenca del ¥alle de México ha sido una
funcion directa de dichos cambios, razén por la cual se
puede reconocer en la secuencia estratigréfica de los
depébsitos del lago las grandes variaciones climaticas.
Esta circunstancia, combinada con un andlisis MINUCIoso
de las erupciones volcdnicas, de las cuales ha sido

- posible fechar algunas, ha llevado a una geologia
climdtica de los dep0sitos del lago (ref 1). Ademas, se
ha logrado establecer una correlacion estratigrafica de
dichos depésitos con las secuencias volcanicas de

Las Lomas al poniente de la ciudad.

Zeevaert presentd en 1953 (ref 2] la primera
interpretacion de Jla secuencia estratigrafica de ios
depdsitos lacustres. Mooser {ref 1) le ha agregado
informacién reciente, fundamentalmente sobre la
interpretacion de edades geoldgicas y las correlaciones
estratigraficas establecidas entre Las Lomas vy la planicie;
en esta interpretacion estratigrafica de la planicie ya no
se habla de formaciones Tacubaya, Becerra y Tarango,
ya que estas unidades litolbgicas, con excepcion de la
Tarango, no se prolongan de Las Lomas al relleno
lacustre aluvial.

En la tig 5 se presenta en forma sintética la
interpretacion de la estratigratia propuesta por Mooser.
Nétese que las erupciones de arenas azules, ocurridas
hace 170 000 afos, representan 1o que antes se definia
como Formacion Tarango (ref 2).

b} Deptsitos de transicidn. Los depositos lacustres del
centro de la cuenca van cambiando a medida que se
acercan al pie de Las Lomas; lo que ocurie es qué entie
las arcillas lacustres van intercalgdndose capas de suelos
hmosos, cuerpos de arenas fluviales vy, en ciertos casos,
especialmente en la desembocadura de arroyos vy rios,
importantes depdsitos de gravas y boleos. Obviamente,
las aportaciones fluviales de Las Lomas al gran vaso de
sedimentacidn, que es la planicie, se depositan
especialmente en el guiebre morfolégico Lomas-Planicie

(fig 6).
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%l lago central nunca fue profundo; de ahi que los
arroyos que bajaban por las barrancas y desembocaban
en la planicie no lograron formar deltas extensos que se
introdujeran mucho a dicho lago. Los clsticos fiuviales
y aluviales se acumulaban consecuentemente en el
quiebre morfoldgico y se interestratificaban localmente
con la serie arcillosa lacustre superior. Sin embargo, en
fa serie arcillosa lacustre inferior, las aportaciones de los
glaciares gue bajaron en el linois Inferior hasta Rio
Hondo, Vireyes, Tacubaya, Barranca del Muerto y San
Angel, depositando morrenas con fuertes volimenes de
clasticos y boleos, lograron formar acumulaciones
aluviales extensas que parten del pie de Las Lomas y se

adentran en la planicie aluvial,
En la fig 6 se reproduce este hecho en el corte

geoldbgico, que muestra la estratigrafia de la zona de
transicion,

c} Depésitos de Las Lomas. En la secuencia
estratigrafica de Las Lomas se identifican cuatro
fendmenos geolbgicos:

» La acumulacidon de potentes depésitos de erupciones
volcanicas explosivas.

e |a erosidn subsecuente de estos depositos,
formandose profundas barrancas,
El depbsito en las barrancas de morrenas, ¥
El refleno parcial de esas barrancas con los productos
cldsticos de nuevas erupciones.

Las anteriores unidades quedan separadas unas de
-otras por suelos rojos, amarillos o cafés segdn el clima
que rigié después de su emplazamiento. En la fig 7 se
muastra esa estratigrafia, que se extiende sobre un
intervalo que cubre el Gltimo medio millén de afios.
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2
Depositos del lago

2.1
Proceso de formacién de los suelos

Los suelos arcillosos blandos son ia consecuencia del
proceso de depbsito y de alteracién fisicoquimica de los
materiales aluviales y de las cenizas volcanicas en el
ambiente lacustre, donde existian abundantes colonias
de microorganismos y vegetacién acualica; el proceso
sufrié largas interrupciones durante los penodos de
intensa sequia, en los que el nivel del lago bajé v se
‘formaron costras endurecidas por deshidratacién o por
secado sotar. Otras breves interrupciones fueron
provocadas por viclentas etapas de actividad volcanica,
gue cubrieron toda la cuenca con mantos de arenas
basalucas 0 pumiticas; eventualmente, en los periodos
de sequia ocurria también una erupcidn volcanica,
forrmdndose costras duras cubiertas por arenas
volcanicas.

El proceso descrito formo una secuencia ordenada de
estratlos de arcilla blanda separados por lentes duros
de kmos arcillo-arenosos, por las costras secas y por
arenas basalticas o pumiticas productos de las emisiones-
volcanicas. Los espesores de las costras duras por
deshidratacidn solar tienen cambios graduales debido a
las condiciones topograficas del fondo del lago; alcanzan
su mayor espesor hacia las orillas del vaso y pierden
importancia y, aun llegan a desaparecer, al centro del
mismo. Esto 0limo se observa en el vaso del antiguo
lago Texcoco, demostrando que esta regidn del lago
tuvo escasos vy breves periodos de sequia.

2.2
Evolucidn de las propiedades mecénicas

al Consolidacién natural, El proceso de formacion de
0s suelos implicd que se consolidaran bajo su propic
peso, excepto en las costras duras, que se
preconsaohdaron fuertemente por deshidratacion o
secado solar y que en su parte inferior formaran una

t

zona ligeramente preconsolidada. Considerando que la
masa de suelo predominante era muy blanda y
normalmente consolidada, la variacidn de su resistencia
al corte con la profundidad debi6 ser lineal y
seguramente muy sirmilar en cualquier punto del lago.
Es faclible que en el lago Texcoco, que practicamente
no sufrnd etapas de sequia, y donde el contenido salino
de sus aguas era mas alto, las arcillas fueran algo mas
blandas y compresibles que en ¢l testo de la cuenca.

b} Consolidacidn inducida. El desarrolio urbano en la
zona lacustre de la cuenca del Valle de México ha
ocasionado un complejo proceso de consolidacién, en el
gue se distinguen los siguientes factores de influencia: -

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

* [a apertura de tajos y tuneles para el drenaje de
aguas pluviales y negras, que provocd el abatimiento
del nivel fredtico, lo que a su vez incrementd el
espesor de la costra superficial y consoldé la parte
superior de la masa de arcilia.

s |a extraccion de agua del subsuelo, gue ha venido
consolidando progresivamente a las arcillas, desde los
estratos mas profundos a los superficiales.

e |a consiruccion de estructuras.

¢} Resistencia al corte. Las etapas del proceso de
consolidacidn implican la evolucidn de la resistencia
al corte de los suelos descrita esquematicamente eh la
fig 8.

23
Caracteristicas estratigraficas

al Costra superficial {CS). Esle estrato estd integrado
por tres subestratos, que constituyen una secuencia de
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Fig 8 Evolucién de la resistencia al corte

materiales naturates cubiertos con un rélienc artificial
teterogéneo, a saber:

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

Suelo blando (SB). Se le puede describir como una
serie de depésitos aluviales blandos con lentes de
matenal edlico intercalados.

Costra seca (SS). Se formé como consecuencia de
una disminucion del nivel del lago, quedando expuestas
algunas zonas del fondo a los rayos solares.

b} Serie arcillosa lacustre superior. El perfil
estratigrafico de los suelos-del lago, entre la superficie v
la lamada Capa Dura, es muy uniforme; se pueden
identificar cuatro estratos principales, acordes con su
origen geologico y con los efectos de la consolidacién
inducida por sobrecargas superficiales y bombeo

fundo, estos estratos lienen intercalados lentes duros
yue se pueden considerar como estratos secundarios.

A esta parte se le identificard como serie arcillosa
lacustre superior y tiene un espesor que varia entre 25 y

50 m aproximadamente. La estratigrafia anterior se

Es:ratiy: afia
entre la
superficie

y la Capa
Dura

\

resume a continuacion.

Costa superficial
Arcillas preconsolidadas
superficiales

Estratos Arcillas normalmente.
principales consolidadas
Arcilias preconsolidadas
profundas
Estratos Capas de secado solar

Lentes de arena volcanica

secundarios ren !
Lentes de vidrio volcénico

En la fig 9 se ilustran dos ejemplos de la identificacion

de esios estratos, excepto los preconsolidados
profundos, en dos sitios con diferente nivel de
preconsolidacién. A continuacién se describen
brevemente las caracteristicas de los estratos que
integran esta serie arcillosa.

9
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b} Sitio preconsolidado 1'
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Fig 9 Perfiles tipo de los suelos de la zona del Jago, en funcidn de la resistencia al corte deterrminada con cono

Arcilla preconsolidada superficial (PCS). En este
estrato superficial, las sobrecargas y rellenos provocaron
un proceso de consolidacion que transformé a los suelos
normaliiente consolidados, tocahizados por debajo de la
costra superficial CS, en arcillas preconsoldadas.

Arcilla normalmente consolidada {NC). Se locatiza por
debaje de la profundidad hasta la que afectan las
sobrecargas superficiales y por arriba de los suelos
preconsolidados por el bombeo profundo, abajo
indhicados. Es importante aclarar que estos suelos se han
identif:icado como normalmente consolidados para las
sobrecargas actuales, porgue aun estas arcillas han
sufrido un proceso de consolidacidn a partir de su
condicién inicial -

Arcilla preconsolidada profunda {PCP). El bombeo
para abastecer a la ciudad de agua potable ha generado
un fendmeno de consolidaciébn, més significativo en las
arcillas profundas que en las superficiales.

Lentes duros {LD). Los estratos de arcilla estan
interrumpidos por lentes duros que pueden ser costras
de secado solar, arena o vidrio (pbdmez) volcamicos;
estos lentes se utilizan como marcadores de la
estratigrafia,

c) Capa Dura. L.a Capa Dura es un deposito de limo
arenoso con algo de arcilla y ocasionales gravas, con
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una cementacion muy heterogénea; su espesor es
variable, desde casi imperceptible en la zona central del
lago que no llegb a secarse, hasta alcanzar unos ¢iNCo
metros en o gue fueron onllas del lago. Desde el punto
de vista geolégico, este estrato se desarrolld en el
periodo interglacial Sangamon.

d) Serie arcillosa lacustre inferior. Es una secuencia de
estratos de arcilla separades por lentes durgs, en un
arreglo semejanie at de la sene arcillosa superior, gl
espesor de este esirato es de unos guince metros al
centro del lago y practicamente desaparece en sus
orillas. La informacton disponible de este estrato es muy
reducida, como para inteniar una descripcidn mas
completa.

e} Depésitos profundos. Es una serie de arenas y
gravas aluviales limosas, cementadas con arciflas duras
y carbonatos de calco, la parte superior de estos
depbsitos, de unos ¢mco metros, estd mas endurecida,
abajo de la cual se encuentran estralos menos
cementados y hasta arcillas preconsolidadas.



.3
Depbsitos
de transicién

34
Caracteristicas generales

Los depdsitos de transicidn forman una franja que
drvide 10s suelos lacustres de las sierras que rodean al
valle, de los aparatos volcénicos que sobresalen en la
zona del lago Estos matenales de origen aluvial se
clasifican de acuerdo al volumen de clésticos que fueron
arrastrados por las coraentes hacia el tago v a la
frecuencia de los depdsitos; asi, se generaron dos Lpos
de transiciones: interestralificada y abrupta; ambas
condiciones se describen a continuaciéon.

3.2
Condicidn interestratificada del paniente

Esta condicidbn se presenta en 1os suelos gue se
onginaron al pie de barrancas, donde se acumularon los
acarreos fluviales que descendieron de las lomas a la
planicie; estos depdsitos tienen semejanza con deltas,
solamente que se exlendieron hasta la arcilla del antiguo
lago Texcoco, formandose intercalaciones de arcillas
lacustres con arenas y gravas de o (hgs 2 y 3.

En el proceso de formacién de los suelos, el ancho de la
framja de estos depdsitos transicionales
interestratificados vario segun el clma prevaleciente en
cada época geoldgica, asi, cuando los glaciares en las
barrancas de Las Lomas se derritieron, a finales de la
Tercera Glaciacién, los depésitos fluviales
correspondientes (formados al pie de los abanicos
volcanicost resultaron mucho més potentes y extensos
que 10s originados a finales de la Cuarta Glaciacién, con
mucho menor espesor de las cubiertas de hielo.

Consecuentemente, y generalizando, puede hablarse
de una zona de transicion interestratificada cambiante y
ancha al pie de Las Lomas; esta &rea contiene en sus
partes mas profundas, debajo de la llamada Capa Dura,
depdsitos cadticos glaciales, laharicos y fluvioglaciales
caracterizados por enormes blogues depositados en la
boca de las barrancas de San Angel, del Muerto,
Mixcoac, Tacubaya, Tarango y Rio Hondo (fig 10).
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Fig 10 Transicidn interestratificada ancha




Por otra parte, los depoésitos aluviales pueden ser
recientes, y entonces sobreyacen a los depositos
lacustres, como lo muestra la fig 3; tal es el caso de la
cubierta de suelos negros, organicos, arenosos y
limoarciliosos del Holoceno, que se extienden desde el

" pie de Las Lomas sobre 2 0 3 km al oriente formando las

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

DEPOSITOS DE TRANSICION
~100m
Prr——y

ARCILLA
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Fig 17 Transicién interestratificada angosita
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3.3
Condicién abrupta cercana a los cerros

Esta condicidn se identifica en el contacto entre los
relienos de la cuenca y los cerros que sobresalen de
dicho relleno, a manera de islotes; en este caso, los
depositos fluviales a!l pie de los cerros son pricticamente
nulos, lo cual origina que las arcillas lacustres estén en
contacto con la roca {ftig 12}. Esta transicidbn abrupta se

presenta en el Pefdn de lus Bafios, el Pefion del
Marqués, el cerro de la Estrella y el cerro del Tepeyac; la
estratigrafia tipica de estas zonas est4 integrada por

la serie arcillosa lacustre interrumpida por numerosos
lentes duros, de los materiales erosionades de los cerros

Vvecinos.

DEPOSITOS
LACUSTRES

ARCILLA LACUSTRE

/,

PENON DEL MARQUES

DEPOSITOS
LACUSTRES

S M BASALTOS Y LAPILLIS

[

Fig 12 Transicion abrupta de islole a depsitos lacustres
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£s interesante mencionar que en la cercania del Pefi6n
de los Bafios se encuentran intercalaciones de lentes
delgados de travertino silicificado, producto de las
emanaciones de aguas lermales; lo anterior se ilustra
con &l sondeo de cono eléctrico que se presenta en la

fig 13.
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4
Depobsitos de lomas

4.1
Caracteristicas generales

L.a zona de Las Lomas esta formada por las serranias
que limitan a la cuenca al poniente y al norte, ademés
de los derrames del Xitle al SSW; en las sierras
predominan tobas compactas de cementacidn variable,
depositos de origen glacial y aluviones. Por su parte, en
el Pedregal del Xitle, los basaltos sobreyacen a las tobas
1 depbsitos fluviglaciales méas antiguos

4.2
Zona poniente

.

a} Sierra de las Cruces. Esta constituida por abanicos
volcanicos, caracterizandose superficialmente por la
acumulacion de rmateriales piroclasticos durante su
actividad exptosiva (principalmente_ en el Phoceno
Inferior} y que fueron retransportados por agua y hielo
en épocas posteriores.

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

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

Capas de erupciones pumiticas. Correspondientes a la
actividad volcénica de mayor viclencia y que se
depositaron como luvia, en capas de gran uniformidad
hasta lugares muy distantes del crater.

Lahares. Defimdos como acumulaciones cadticas de
matenal piroclastico arrastrado tentamente en corrientes
lubricadas por agua, generadas por lluvia torrencial
inmediatas a la erupcién.

Lahares calientes. Correspondientes a corrientes
mpulsadas y lubricadas por gases calientes, son las

aenos frecuentes ya que estan asociadas a erupciones
paroxismicas de extraordinaria violencia; las arenas y
gravas azules son las més representativas de estos
depositos.

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

Depésitos fluvioglaciales. Producto del arrastre del
agua que se derrite y sale del glacial; se distinguen por

“su hgera estratificacion.

Depésitos fluviales. Correlacionables con la formacion
clastica aluvial del relleno de la cuenca del Valle de
México.

Suelos. Producto de la alleracién de lahares y ceruzas,
de color rojo v gnis ascciados a climas homedos vy
&ndos, respectivamente.

Por otra parte, los depdsitos mas antiguos presentan
fracturamiento y fallamiento tecténico dingidos
prnncipalmente al NE, direccion que mantienen la
mayoria de las barrancas de la zona.

b} Pedregal del Xitle. Del cerro del Xitle descendid,
hace unos dos mil afios, una extensa colada de lavas
basalticas; sus numerosos flujos cubrieron las lomas al
pie del volcadn Ajusco y avanzaton en sus frentes hasla
la ptanrcie lacustre entre Tlalpan y San Angel. Las lavas
descendieron sepultando dos importantes valles
antiguos: uno en el Sur, que se dirigia anteriormente a
las Fuentes Brotantes de Tlalpan; otro en el Norte, el
mayor, que se extendia entre el cerro Zacaltépetl y las
lomas de Tarango. Este Ultimo valle contaba con dos
cabeceras: una en los flancos orientales del cerro de la
Palma y la otra en la barranca de La Magdalena
.Contreras {fig 14} A la zona cubierta por lavas, se le
identifica como los pedregales de: San Angel,

San Francisco, Santa Ursula, Carrasco y Padierna.
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Por otra parte, debe haber existido otro importante
valle ain mas al Sur, entre las Fuentes Brotantes de
Tlalpan y la sierra de Xochitepec; este valle tuvo su
cabecera en Monte Alegre. Este afluente debe haber
sido sepuitado durante la erupcidn del Ajusco, en gl
Cuaternario Superior,

Muy anteriormente a la erupcion del Xitle, en el llinois
{hace 200 000 afios) avanzaron grandes cuerpos de
hielo; estos glaciares fluyeron de la barranca
de La Magdalena Contreras hasta las partes bajas de la
antigua planicie lacustre, acercandose a 1o que hoy es
San Angel.

Indicios de morrenas con multitud de bloques grandes
se han encontrado en San Angel asi como en tas
Fuentes Brotantes; por consiguiente, debajo de las lavas
del Pedregal de San Angel deben existir importantes
acumulaciones de morrenas y secuencias fluvioglaciales
derivadas de su erosién. Por otra parte, también puede
asegurarse que antes de que las lavas del Xitle cubrigran
el sitio, este valle fue inundado por otras coladas tavicas,
en el corte geolbgico de la fig 15 se ilustra
esquemdaticamente la estratigrafia descrita.

SSE

ALUVION

BASALTOS PEDREGAL DEL XITLE
BASALTOS CHICHINAUTZIN

TOBAS, ARENAS Y DEPOSITOS FLUVIALES

EoNE AN ]

NNW

5 ACARREQS FLUVIOGLACIALES
6 FORMACION TARANGO
7 SIERRA XOCHITEPEC

Fig 15 Seccion Chichinautzin-L.omas cortando el Pedregal de San Angel fcorte A-A’ de la fig 14)

4.3
Zona norte

Esta regibn corresponde a la sierra de Guadalupe; se
integra principalmente por rocas volcanicas SaTilcas y
andesititds, en forma.de un conjunio de elevaciones
démicas que se extienden desde e Tepeyac, en el SE de
la sierra, hasta la zona de Barnientos, en el NW, En su
parte central, esla sierra ests afectada por un graben
que se extiende al NNE, formando e! valle de
Cuautepec, en el extremo septentrional de dicho graben
y geneticamente ligado a él, se eleva un volcan, cuyas
curmbres erosionadas constituyen las porciones mas altas
de |a sierra de Guadalupe vy se denomina el cerro
Tres Padres.

E! tectonismo que ha regido el vulcanismo de la sierra
de Guadalupe remonta al Mioceno Medio; consiste
e fracturas y fallas dirigidas al ESE. El graben de

autepec, como se dijo, obedece a un tectonismo
airigido al NNE ocurrido en el Mioceno Superior,
Finalmente, un tectonismo orientado hacia el ENE, y
coincidiendo en direccion con el alineamiento de la sierra
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de Santa Catarina, afecta a la totalidad de la sierra de
Guadalupe en el Plioceno Superior v Plaistoceno.
Una caracteristica de la sierra de Guadalupe son los
potentes depdsitos de tobas amanilas que cubren
los pies de sus numerosas elevaciones en forma de
abanicos aluviales. Estas tobas consisten de estratos de
vidrio pumitice fino a grueso;-son los productos de las
erupciones violentas que genéraran la sierra de
las Cruces durante el Mioceno y Pleistoceno Inferior.
Durante el Pleistoceno Medio y Superior, las .
oscilaciones climaticas produjeron periodos glaciales e

interglaciales, que sometieron a la sierra de Guadalupe a

ciclos de eros:6n pluvial y edlica, formandose pequenos
depodsitos de aluviones y loess. Finalmente, al azolvarse
la cuenca de México a consecuencia de la formaciéon
de la sierra de Chichinautzin, la sierra de Guadalupe fue
rodeada por depdsitos aluviaies y lacustres en el sur,
este y norte; de estos depdsilos emerge esta sierra hoy
como isla,



ZONIFICACION
GEOTECNICA

En este capitulo se presenta la zonificacién del area
urbana basada en las propiedades de compresibilidad y

resistencia de los depdsitos caracteristicos de la cuenca: -

lacustres, aluviales y volcénicos; en fa fig 16 se presenta
una zonificacién actualizada que sigue los linearnientos
presentados por Marsal y Mazari en 1959 (ref 3).
Durante el estudio de una linea especifica del Metro,
esta zonificacidn debe consultarse para definir en forma
arefiminar los problemas geotécnicos que se puedan
nucipar, relacionados con el disefio y construccién de
las estaciones y tramos intermedios. La zonificacién se
complementa con informacidn estratigréfica tipica, la
cual permitira desarrollar las siguientes etapas iniciales
del estudio:
¢ Realizar un anélisis preliminar de las condiciones de
estabilidad y comportamiento de ta estructura durante
la construccion y funcionamiento de la linea; asi
podran identificarse las alternativas de solucién
factible a estudiar durante el disefic definitivo,
Planear la campafna de exploracion, identificando los
sitios donde eventualmente puedan presentarse
condiciones estratigraficas complejas.
Establecer ias técnicas de exploracién y muestreo
aplicables en cada tramo de la linea.

A
Zona del Lago

Esta zona se caracteriza por los grandes espesores de
arcillas blandas de alta compresibilidad (fig 17}, que
subyacen a una costra endurecida superficial de espesor
variable en cada sitio, dependiendo de la localizacién e
historia de cargas. Por ello, la zona del lago se ha
dividido en tres subzonas atendiendo a {a importancia
relativa de dos factores independientes: a) el espesor y
propiedades de 1a costra superficial, y b) la consolidacion
nducida en cada sitio.
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1.1 -

lago Virgen

Corresponde al sector oriente del lago, cuyos suelos La estratigrafia tipica de la subzona Lago Virgen arriba
practicamente han mantenido sus propiedades de la Capa Dura se ilustra en la fig 18; en la tabia 1 se
mecénicas desde su formacion; sin embargo, el reciente presentan las propiedades medias de los estratos.

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

TABLA 1. ESTRATIGRAFIA Y PROPIEDADES, LAGO VIRGEN
: Espesor, 1, en ‘ c, en N 2, en
Estrato*® enm t/m? t/m? ) grados
Costra superficial 1.0a25b 14 10 20
Sere arcillosa superior 38 240 1.1% 05a1l1.0 : -
Capa dura** o . ta2 - 0al0 25236

Serie arcillosa infernor 15 a2 30 1.25 3a4d ) g —

* En orden de apancion a pantir de la superficie
** La informacion disponible es muy limitada, os pardmetros presentados corresponden a pruebas triaxiales CU.
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1.2 )

Y TEge Centro |

Esti asociada al sector no colonial de la ciudad, gue
se desarrolld desde principios de este siglo y ha estado
sujeto a las sobrecargas generadas por construcciones
pequefias y medianas; las propiedades mecéanicas del
subsuelo en esta subzona representan una condicion

intermedia entre Lago Virgen y Lago Centro H.

Las caracteristicas estratigraficas propias de esta
subzona se presentan en la tabla 2, yenla fig 19 la
resistencia del cono eléctrico de la serie arcillosa
superior; €s.interesante comparar esta figura con la
fig 18, para observar el incremento de resistencia
originado por las sobrecargas.
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Fig 19 Sondeo de cono eléctrico en la subzona del Lago Centro |

TABLA 2. ESTRATIGRAFIA-Y-PROPIEDADESLAGO CENTROA
. Espesor, ¥, en c, en &, en
Estrato* enm t/rm3 t/m? grados
Costra superficial 4a6 1.6 4 25
Serie arcillosa superior 20 a 30 1.2 lalZ -
Capa dura"* 3ab 1.5a1.6 0a10 25a 26
Serie arcillosa inferior 8a 10 1.331.35 5a8 -

* En orden de aparnicidon a partir de la superficie,
°* La informacidn disponible es muy limitada; los pardmetros presentados corresponden a pruebas tnaxiales CU.
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Lago Centro Il

Esta subzona corresponde con la antigua traza a2 la
Ciudad,- donde la historia de cargas aplicadas en
la superficie ha sido muy variable; esta situacién ha
provocado gue en esta subzona se encuentren las
siguientes condiciones extremas. @l arcias fuertémente
consolidadas por efecto de rellenos y grandes
sobrecargas de construcciones aztecas y coloniales,
b) arcillas blandas, asociadas a lugares que han alojado
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Fig 20 'Sondeo de cono eléctrico en la subzona
del Lago Centro l

plazas y jardines durante largos penodos de tiempo, y ¢) -
arcillas muy blandas en los cruces de antiguos canales.
Asimismo, el intenso bombeo para surtir de agua a la
ciudad se reflgja en el aumento general de la resistencia
de los estratos de arcillas por efecto de la consolidacion
inducida, como se observa en la fig 20, que conviene
comparar con la 18 y 19; en la tabla 3 se resume la
estratigrafia caracteristica de esta subzona.
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Fig 21 Estratigrafia tipica en la zons de transicion alta

TABLA 3. ESTRATIGRAFIA Y PROPIEDADES, LAGO CENTROQ I
Espesor, ¢, en c, en &, en
Estrato* en m t/md t/m? grados
Cosira superficial 6ai0 1.7 4 25
Sene arcillosa superior 20 a 25 1.3 3 —
Capa dura""® 3ab 15a1.6 0a10 25a 36
Sene arcillosa inferior 6a8 1.3a14 6al2 -

* En orden de aparicitn g partir de ta superficie

** La mnformacion disponible es muy hmitada, los pardmetros presentados corresponden a pruebas triaxiales CU
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)
'a de Transicién

2.1 B
Interestratificada del poniente

Es la franja comprendida entre las zonas del lago y de
Las Lomas; en esta zona se alternan estratos arcillosos
depositados en un ambiente lacustre con suelos gruesos

de origen aluvizl, dependiendo sus espesores de las
" transgresiones y regresiones que experimentaba el
antiguo lago.

La frontera entre las zonas de transicion y del lago se
~ definié donde desaparece la serte arcillosa inferior, que

corresponde aproximadamente con la curva de nivel
donde la Capa Dura esta a 20 m de profundidad
respecto al nivel medio de la planicie.

Conviene dividir esta transicion en subzonas, en
funcion de la cercania a Las Lomas y sobre todo del
espesor de suelos relativamente blandos, se identifican
asi las transiciones alta y baja, que se describen a
continuacion.

a} Transicion Alta. Es la subzona de transicidn méas
proxima a Las Lomas; presenta irregularidades
estratigraficas producto de |0s depbsitos aluviales
cruzados; la frecuencia y disposicidn de estos depositos

pende do la cercania a antiguas barrancas Bajo estos

‘eriales se encuentran estratos arciilosos que
sworeyacen a los depositas propios de Las Lomas
thg 21).

La estratigrafia comiunmente encontrada tiene las

caracteristicas anotadas en la tabla 4 {hig 22).

RESISTENCIA DE PUNTA q_. kg/cm?
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Fig 22 Sondeo de cono eléctrico en la subzona de

transicién alta

TABLA 4. ESTRATIGRAFIA Y PROPIEDADES, TRANSICION-ALTA

Espesor, ¢ en c, en 2, en

Estrato® en m t/ms t/m? grados
Costra superficial 8all0 1.6 10 20
Suelos blandos 4a6 1.3 5 0

* En orden de aparicidn a parur de la superficie
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b} Transicion Baja. Corresponde a la transicion vecina

a la zona del lago; aqui se encuentra ia serie arcillosa
superior con intercalaciones de estratos limoarencsos de
ongen aluvial, gue se depositaron durante las -
regresiones del antiguo lago. Este proceso dio origen a
una estratificacion compleja, donde los espesores y
propiedades de los materiales pueden tener variaciones
importantes en cortas distancias, dependiendo de la
ubicacidn dol sitio en estudio respecto a las conrientes de
antiguos rios y barrancas.

Por lo anterior, puede decirse que las caracteristicas
estratigraficas de la parte superior de la transicion baja
son similares a la subzona del Lago Centro 1 o Centro i,
teniendo en cuenta que: al la costra superficial esté
formada esenciatmente por depbsitos aluviales de
capacidad de carga nc uniforme, bl los materiales
compresibles se extienden Grucamente a profundidades
maximas del orden de veinte metros, ¢) existe
interestratificacién de arcillas y suelos Iumoarenosos Y
d) se presentan mantos colgados

Enla fig 23 se muestran los resultados de un sondeo
de cono caracteristico de esta subzona.

2.2
Abrupta cercana a los cerros

Es la transicibn entre la zona del lago y cerros aislados
como el del Pefién de los Bafios, en la que arciilas
lacustres estan intercaladas con numerosos lentes de
materiales erasionados de los cerros y hasia lentes
delgados de travertino silicificado. La fig. 13 se ilustra la
complejidad estratigrafica de una de estas transiciones.
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3
Zona de Lomas

En la formacién de Las Lomas se observan los
siguientes elementos litolégicos, producto de erupciones
de los grandes volcanes andesiticos estratificados de la
sterra de las Cruces: :

» Horizontes de cenizas volcanicas
* (Capas de erupciones pumiticas.
* [ahares.
Avalanchas ardientes.

. Depdtsitos glaciales.
* Depositos fluvioglaciales.
* Depoésitos fluviales.
* Suelos.

las barrancas y tapar accesos y galerias de minas
antiguas.

Todos estos materiales presentan condiciones
irregulares de compacidad y cementacién, que
determinan la estabilidad de las excavaciones en esta
zona; por ello, exceptuando a 105 cortes en lahares
compactos, en los demdés depédsitos purder desarrollarse
mecanismos de falia.

Tobas y lahares fracturados. Estos materiaies pueden
presentar fracturas en direcciones concurrentes que
generan blogues potencialmente inestables, estos
bloques pueden activarse bajo la accién de un sismo o
por efecto de la alteracion de las superficies de
fracturamiento, al estar sometidas a un humedecimiento
rryducto de la infiltracion de escurrimientos no
¢z trolados. En algunos casos, las fallas locales en la
supzrficie del corte podrian generar taludes invertidos de
estabilidad precaria.

" Jn aspecto significativo de las tobas, es que algunas

ellas son muy resistentes at INtempensmo y que
incluso endurecen al exponerse al ambiente mientras gue
otras son facilmente degradables y erosionables.

A

Depdsitos de arenas pumliticas y lahares de arenas
azules. Estos suelos estan en estado semicompacto y se
mantienen en taludes verticales debido principalmente a
la cohesi6n aparente generada por la tension superficial
asociada a su bajo contenido de agua; por tanto, el
hurnedecimiento ¢ secado de estos materiales puede
pravocar la falla de los cortes,

Lahares poco compactos y depdsitos glaciales y
fluvioglaciales. Esios depdésitos presentan una
compacidad y cementacion muy erritica, por lo que la
erosién progresiva de origen eblico y fluvial tiende a
generar depésitos de talud creciente, que sélo detiene su
avance cuando alcanzan el dngulo de reposo del suelo
granular en estado suelto.

De la descripcidn anterior se concluye que los
principales agentes de activacion son el agua y el viento,
por lo cual es necesario proteger estos maternales contra
un intemperismo prolongado,

Basaltos. Son los pedregales generados por el Xitle
{hg 16), formados por coladas lavicas que presentan
discontinuidades como fracturas y cavernas,
eventualmente rellenas de escoria. La estabilidad de

"excavaciones en estos basaltos debe analizarse en

funcidn de los planos principales de fracturamiento v no
de la resistencia intrinseca de la roca; en el caso de
cavernas grandes debe estudiarse ia estabilidad de los
techos, En la exploracitn geotécnica de esta zona tiene
mas valor el reconocimiento geoldgico detallado vy la
perforacién controlada con martillos neumaticos en
mayor nimero de puntos, que la obtenciéon de muestras
con barriles de diamante y méquinas rotatorias. -
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ANEXO No. Ii

METODOS DE EXPLORACION Y MUESTREO EN SUELOS
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EXPLORACION Y MUESTREO EN SUELOS

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

6.- TECNICAS DE PERFORACION



1.- METODOS SEMIDIRECTOS DE EXPLORACION

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

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

1.1 PENETRACION A PRESION ( PENETROMETRO HOLANDES )

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

El cono holandés se utiliza en investigaciones geotécnicas de areas grandes; su uso esta
condicionado a que se obtengan correlaciones locales en sondeos realizados con el
penetrémetro estandar o muestreos inalterados.

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

1.1.1 CARACTERISTICAS

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

INTERPRETACION DE LA INFORMACION

La interpretacién de la informacion que se obtiene con conos hincados a presién, asi como su
aplicacion a problemas de mecanica de suelos, consiste en analizar la forma de las gréaficas
presion de punta y friccidon lateral contra la profundidad (fig.lll. 3); definiendo las zonas
caracteristicas del sondeo, para esto la tabla 1ll.1 puede facilitar {a labor.
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FIG.II.1. Cono de penetracidn
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Tuberia interior
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FIG.I1.2. Penetrdmetro holandés
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ddnde:

13cm

—

Tuberia exterior

Tuberia interior

—~=———— Fundg deslizante

>,.O
n

(g}

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

fuerza necesaria para hincar el
cone, en kg

friccifn lateral de la funda des
lizante, en kg

resistencia de punta, en kg/cm?

friccidn lateral por unidad de
drea, en kg/cm?

area lateral de la funda
(147.02_cm2)

area transversal de cono (10 cm?)

13cm

FIG.III.1. Operacidn del cono holandés
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qc . en kg/em?
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TABLA 1ll. 1 Comparacién entre las variaci‘ones de g.ydef,

Decrece Constante Crece .

Transicion entre dos capas Una grava de boieo empujado

diferentes, la» inferior de ) por . el cono ha quedado

menor resistencia No ocurre acufiado contra la funda
deslizante

Una grava de diametro mayor | Suelo homogéneo
que del cono ha sido|que puede ser
empujada por este en un|clasificado usando la .
estrato cohesivo blando o|fig. lll. 4 ' , No ocurre

granular suelto ’ :

@~ ~wsopnjter o000

Una grava de diametro mayor | El penetrometro esta|Estrato cuya resistencia

? que el del cono ha sidolen roca blanda o en|aumenta con la profundidad o
o |@Mpujado por este en unfestrato duro que no|cuya resistencia ultima no ha
c | estrato cohesivo de | puede ser penetrado |sido alcanzada

e | consistencia media 0

granular denso

OPERACION -

El penetrébmetro se hinca empujandolo con las barras exteriores, hasta colocarlo en la
profundidad en que se hara una prueba; en esta condicion se cierra el penetrémetro, d = 0
(fig.1ll.1.a); después se empuja con las barras centrales para penetrar con el cono la carrera
completa de 4 cm (fig. lll.1.b) con esta operacion se determina la fuerza q. necesaria para
hincar el cono solo. Al final de este movimiento el tope de Ia tuberia hace contacto con la funda
deslizante y al continuar el hincado, otros 4 cm, se arrastra a la funda deslizante; la nueva
fuerza que se mide R, corresponde a la resistencia de punta gc mas la fuerza de friccion f, que
desarroila la funda. - :

REGISTRO DE DATOS

El registro de datos para esta prueba se presenta en la fig. lll.2 .Para el calculo de los
esfuerzos qc y f; se utilizaran las siguientes expresiones:

R.Q.=F,

La fuerza axial con gue se hinca este penetrometro se genera con un gato hidraulico, que
puede empujar solo a la tuberia interior o la exterior o simultdneamente ambas. La magnitud de -



SONDED NIV FREAT. HOJA
LOCAL z: MAQUINA! FECHA
PRUEBA DE PENETRACION :
CONO HOLANDES x- ‘e OPERADOR! SUPERVISOR

OBRA.

Prof Mancmetros {kg/em?) | Esfuerzos kg/em?

(m)' Observociones

Cono | Funda Conjunto Ge fg

NOT&S

FIG.I11.2. Registro de penetracidn con cono
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la fuerza axial se determina midiendo la presion del fluido hidraulico. En los modeios mas
recientes de este aparato se mide la fuerza aplicada con mayor precision, usando celdas de
carga con deformimetros eléctricos colocadas atras del cono y de la funda deslizante. Las
cargas que pueden aplicarse varian entre 2 y 20 ton. dependiendo del tamafio del sistema de
carga axial.

1.2 PENETRACION DINAMICA {PENETRACION ESTANDAR)

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

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

Esta prueba se utiliza en la etapa de exploracién preliminar 0 como compiemento de
exploraciones definitivas o en combinacidén con muestreos inalterados.

El muestreador o penetrometro estandar es un tubo de pared gruesa de dimensiones
especificadas, que se hinca a percusién con energia también especificada.

1.2.1. CARACTERISTICAS

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

El tubo generalmente esta partido longitudinalmente, para recuperar faciimente la muestra; otra
solucion, poco recomendable, consiste en un tubo sélido con funda de polietileno delgado. La
zapata de acero endurecido es una pieza de consumo que debe sustituirse cuando pierde las
dimensiones especificadas. Opcionalmente e! penetrometro estandar puede tener trampa en
forma de canastilla para retener muestras de suelo arenoso (fig. 11.3).

El equipo auxiliar para el hincado consiste de una masa golpeadora de 64 kg. con caida libra
guiada de 75 cm. que impacta a una pieza yunque integrada a la columna de barras de
perforacion; el diametro de éstas ultimas se elige de acuerdo con la profundidad, como se
indica en la tabla [1.1 .
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TABLA 1i. 1 Barra recomendable para la prueba de penetracion estandar

i Barra recomendable Peso, en kg/m -

6.53
6.23

AW
BW

1.2.2 REGISTRO DE DATOS.

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

CORRELACIONES DE N EN SUELOS COHESIVOS

La ‘resistencia a la penetracidn N se correlaciona empiricamente con la consistencia y
resistencia a la compresién simple g, de los suelos cohesivos con |a ayuda de |a fig. Iil.8.

CORRELACIONES DE N EN SUELOS GRANULARES.

La resistencia a la penetracion N se correlaciona con la compacidad relativa (C,) y angulo ¢ de
los suelos. granulares, tomando en cuenta la influencia del esfuerzo vertical efectivo (5,,) como
se muestra en la figura 111.9. En esta grafica el par de valores (N, o,,) define un punto y su
proyeccion , segun una recta de la familia de la grafica, proporciona la corretacién mencionada.

35 85
Suelta | Medio Densa l Muy densa
¢ 30 40

Valores tentativos de & para arena media uniforme (Sp,,) como suelo tipico
El valor de ¢,, s€ puede estimar con la expresion:

o, =ysecoh +y

h, profundidad del nive! freatico, en m

h, + h, profundidad de la prueba, en m

Y S€Co peso volumétrico de! material, arriba del nivel freatico (1.5 ton/m?, valor
aproximado)

¥ peso del material sumergido (0.9 ton/m> valor aproximado)

Una correlacién mas simple, sin correccion por el esfuerzo vertical efectivo, se presenta en la
tabla 111.3 y que se recomienda solo para la interpretacidn preliminar de la prueba.

45



021 S7H91ivy1S3 Y

vYrox =1 =X =X e
T ErAlY OI¥OLYNORYY T™I)4 WORIAN Tans MOIZPROivId CAINED wHMAZILY FA wM2TP
——y | — | Iy ]
i —1 81 v 1
v (4
p 1
¢z-3 |1 -
ar
N ns vz-s il @k
nw ouyy Snw "epad £€2-4 |l i
A‘ ns o B
w TT-4 |t 45
-4 3t il
™ LeGe e 4 ]
= .w Wy o loz-Fet- sl [+ 1l
0z
wnanee K5O %- 2 L4-At Ik
" . ns 1DpOILD $D . 2 R I o
i _ -0 uwatopewr & % | BN
s ! Bt oeop i 1B 7
3 i . . WS $i-4 3k
wn>T§3 753 HO o5 — ¢t
[+l CEI0S K Do rl-$-LI-401 R
] oulrd E..m__._.b A
e N PR ov. % \mﬂo a-4-1t-dl1 u -
or—{p
.Aﬁ H_n
,./. ws oc:.h_._E.-To ™-4 |t ” - ot
ns -
; 64 1] %]
somp W TEITTTIE ar
pes-o§  Prgsdl g-4 | at-
== 44 [} aa
) g-4 I R
— puj)taiad e-4 | +4— %
. e "s r-d | ,v,
, £-4 ]
N ey ———1M8 -5l _ “-r
5 oﬂocéuﬂﬂll Z-4-1-4 o
T 1)e3 =51 _ ~l.
) B
T un/iyt o o or o , ot or ol - . TTERY
$30VQ31d0ud o 2/ IS YD | I e d M xqoz.:nmu .uu.x KOISYI4ISYID  [oH TYLIS30N “youd
X 'S OWi3rMOl ~ NOIIYYL3H 3

fica de la

on gra

-

Representaci

FIG.TII.7.

penetracidon estandar

46



o} 10 20 a0
2 Muy Focimente pencirable con.el PURD
blonda | [varios centimetros) :
Blondo Fociumente-penetroble con el PULGAR
st {varios centimeires)
- Puede ser penetrodo con ¢i PULGAR
— Medio | ton un esfuerzo moderado (vaorios
10 1 centimelros) '
\ Focumente marcodo con ¢l PULGAR
& Oura pero penelrads solo con gran
Gy, th estuerzo ,
1/mt Focilmente marcado ton lo URA
_{{Muydure | o pyLGAR
50 :
[~ o Marcadag con dificuliod por la
- Durisime § \4 DEL PYLGAR
100
qy, = L5 N

F!G.III.B: Corre]acién entre

relativa

N; q, Y consistencia

Pos BN
fon/m?2

30

40 50 60

70 80

Cr,e” -arcentaje

47



TABLA Ill. 3 Densidad relativa de arenas y el nimero de golpes obtenido en pruebas de
penetracién estandar

Densidad relativa

Muy suelta
Suelta
Media
Densa

Muy densa

OPERACION. ' !

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

Durante la penetracion se cuenta el numero de golpes necesarios para hincar cada tramo de 15
cm; se define como resistencia a ia penetracion estandar, et numero N de golpes para hincarlo
en los dltimos 30 cm (la suma de los golpes de los dos dltimos tramos); si el penetrometro no
se puede hincar los 45 c¢cm, cuando se han dado 50 golpes, se suspende la prueba y por
extrapolacion se deduce el numero N 50.

PROCEDIMIENTOS DE MUESTREO.

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

Muestras Alteradas. Son muestras cuyo acomodo estructural se pierde a consecuencia de su
extraccion; se utilizan en el laboratoric para identificar el tipo de suelo a que corresponden,
realizar pruebas indice y preparar especimenes compactados para someterios a pruebas
mecanicas.

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

48



2.1 MUESTREO ALTERADO.
METODO MANUAL.

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

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

EQUIPO.

Cuando el muestreo se hace en perforaciones de pequefio didmetro (maximo 10 cm) se
requieren herramientas manuales de perforacién, como la pala posteadora y barreras
heliccidales (fig. i1.4).

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

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

OPERACION.

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

Las muestras que se obtengan de pozos a cielo abierio 0 zanjas podran tomarse de la paredes
y del fondo; debe eliminarse el material superficial contaminado y tomarse la muestra de suelo
recién descubierto. El tamario de la muestra esta en funcion de las pruebas que se realizaran:;
para un sondeo-convencional, las muestras deben ser do-0.5 kg.; para estudiar el suelo como
material de préstamo se deben tomar muestras de 10 kg. de los estratos explotables o una
muestra integral de 30 kg., obtenida de una ranura vertical lateral hecha en el pozo o corte; se
elige el criterio de muestreo acorde al método de expiotacion del banco. Las muestras se
colocaran en bolsas de polietileno.

REGISTRO DE DATOS

Cuando se trate de pozos a cielo abierto se utilizara el registro anexo, fig. il1.10.
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a) Pala posteadora

FIG.II.4.

b) Barrena helicoidal

Herramienta manual de perforacién
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Cuando se trate de pozos a cielo ahiorto se utilizari el registro anexo,
ITI.10.

oska SONDEQ. HOJA
&
LOCAL. = NIV, FREAT. . FECHA '
SONDEO POZO A - orTevison:
X= ¥= QGPERADOR: .
CIELO ABIERTO ]
Prof Corte ‘
m ) Muestra | Clasificacion SUCS |Ademe Observociones
N-S E-wW
NOTAS M1 : Muestrg inotierado CLAVE
P f:?,l;:wn“““u Aecille Giava
B : Mvestro allercdo Limo Organica
tn bolsa I
Areng T el idatico

FIG.II1.10 Registro de pozb a cielo abierto
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2.2 MUESTREO INALTERADO.
METODO MANUAL

La obtencién manual de muestras inalteradas, permite obtener las muestras con la menor
alteracion posible, puede aplicarse en los suelos finos; en los granulares se puede solo en
aquellos que tengan un contenido de finos que les impongan una pequefia cohesion.

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

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

EQUIPO.

Para el labrado de muestras de suelos blandos se requieren espatulas, para los duros un cincel
ancho y un martillo ligero. Para la proteccién de las muestras manta de cielo, brochas y
parafina con brea y una estufa portatil.

OPERACION.

Se limpia y enrasa una superficie horizontal de 50 cm de diametro, en cuyo centro se marca un
cuadro de 30 m de lado; se le coloca encima manta de cielo que se impregna de parafina con
brea caliente, aplicandola con la brocha; enseguida se labran pozos de los lados verticales y se
protegen con manta y parafina con brea; se continian con los dos lados y se protegen también;
después se corta la superficie base de la muestra; si el suelo es muy blando, conviene hacer
esto antes de hacer el corte, colocar una caja protectora (fig. lll.11), después de cortar la
muestra se voltea y se protege también con manta y parafina con brea. Los vértices de las
muestras se refuerzan con cintas de manta impre_gn;das de parafina.

TUBO DE PARED DELGADA.

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

El diametro minimo aceptable para este muestreador es de 7.5 cm.

El tubo de pared delgada o Shelby es un tubo liso afilado, usualmente de 7.5 a 10 cm de
diametro, que se inca a presion para obtener muestras relativamente. inalteradas de suelos
finos blandos a semiduros, localizados arriba o abajo del nivel freatico.
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CARACTERISTICAS.

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

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

La figura [1.6 corresponde a un muestreador de valvula deslizante en la que se sustituye la
valvula esférica de los muestreadores anteriores por un mecanismo. El cople de unién a la
columna de barras de perforacidn,.tiene un tramo cuadrado al que se enrosca una barra
circular que termina en una ampliacién con un aro - sello; en esta barra desliza |a pieza a la que
se fija el tubo muestreador y que tiene agujeros para le drenaje del fluido de perforacion del
interior del tubo.

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

Cabeza
Cuerda
_ Lm La
_____ 1
]
I"___I
De | DiiDm |
e ===
1
e —— o] 1
d I
— L
Diam.nominal De, D1 Dm, ] e, d, L, Lm, Cuerda
encm. encm. encm encm. en cm. encm. en cm en cm. de uniéon
7.5 7.62 7.22 711 0.20 1.27 75 60 AWY
717 BW
10.0 10.16 9.76 9.61 0.20 1.20 Q0. 75 BWY
9.69 NW
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De diametro exterior d ° longitud aguzada

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

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

El procedimiento de afilado del tubo debe ser lo suficientemente preciso para que se obtengan
tubos con las dimensiones especificadas., fig. ll. 7.

Hvorslev describe dos métodos para esta operacién; el mas sencillo consiste en afilar primero
el.tubo en un torno y después con un blogue de moldeo darle la forma de la figura 11.7.

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

CONDICIONES GEOMETRICAS.

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

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

e

— -,

REGISTRO DE DATOS.

Se utilizara el registro de campo de fa fig. 111.6 con la informacion que se va obteniendo durante
la ejecucidon del sondeo; conviene utilizar las abreviaturas de la tabia Ill.6 del capitulo de
recomendaciones, para simplificar la presentacion; las notas al pie del registro son
observaciones que se hacen durante la ejecucién y puede ayudar en la interpretacion del
sondeo. Debe también anotarse la presidon necesaria para hincar el muestreador y el
porcentaje de recuperacion de muestra que expresa cualitativamente la calidad que se alcanza
en cada operacién del muestreador, como se muestra en la tabla 1il.4.

Rec = L/H 100
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Rec recuperacion
L longitud recuperada

H jongitud muestreada

TABLAlIl. 4 recuperacidon de muestras

MUESTREADOR DENISON.

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

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

CARACTERISTICAS.

En la fig. 1.9 se muestra el disefio actualizado de este muestreador gqu= esencialmente consiste
de dos tubos concéntricos acoplados a una cabeza con baleros axiales, que los une a la
columna de barras de perforacidén y permite que el tubo interior se hinqu2 a presion en el suelo,
sin inducir esfuerzos de torsién a la muestra; mientras que el exterior gira y corta el suelo
circundante. La cabeza del muestreador tiene una tuerca de ajuste que controla la posicién
relativa entre ambos tubos;. asi durante el muestreo, el tubo interior penetra en el suelo la_
distancia, d (fig. il. 9) antes que la broca, para proteger a la muestra de la erosion y
contaminacién que le puede ocasionar el fluido de perforacion.

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

Para el muestreoc de materiales granutares conviene adaptarle una trampa de canastilla que
consiste en lengUetas de lamina de acero flexible remachadas el tubo interior, como se muestra
enlafigurall. 9 ' :

TABLA I1.2. Dimensiones del tubo Denison (en cm)

Diametro Tubo inferior Tubo exterior Barras de

nominal ' operacion
De Di Dm L De Di L Lm
7.5 7.62 7.22 7.11 75 | 852 7.92 90 60 BW
7.17
10.0 10.16 | 9.75 9.61 90 11.16 | 10.46 105 75 NwW
: 9.69
Donde:
De diametro exterior L - longitud de tubo
Di  diametro interior Lm longitud de la muestra

Dm diametro de la muestra

OPERACION.

Antes de introducir el muestreador al sondeo se debe ajustar la distancia d entre el tubo interior
y la broca, como se indica en la figura ll. 9 de acuerdo con el material que se va a muestrear,
también se debe verificar que la cabeza este limpia, engrasados los baleros y que la valvula
opere correctamente. A continuacidn se baja el muestreador al fondo de la perforacion y se
hinca por to menos la profundidad d para evitar que el tubo interior gire al iniciar la rotacion del
tubo exterior. Durante e! muestreo la maquina perforadora transmite, a través de la columna de
barras, rotacién y fuerza vertical, la primera varia entre 50 r.p.m. para materiales blandos y 200
r.p.m. para los duros. En cuanto a la fuerza vertical puede ser hasta de 3 ton.

Una vez que se ha penetrado la longitud prevista o que el muestreador no puede avanzar, se
suspende la rotacion y la fuerza axial, se deja 0.5 min. en reposo para permitir que la muestra
expanda; después se gira para romper la muestra por la base y posteriormente extraer el
muestreador.,

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

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

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

Este muestreador es similar al Denison excepto porque la posicidn del tubo interior se regula
con un resorte axial, mientras que el exterior, con la broca de corte en su extremo, gira y corta
al suelo del derredor. Su operacion requiere también la inyeccion de un fluido de perforacién.

CARACTERISTICAS.

El muestreador Pitcher consiste en dos tubos concéntricos, acoplados a una cabeza compuesta
de dos piezas: [a superior es fija para transmitir la rotacién al tubo exterior, en cuyo extremo va
la broca de corte, mientras que la inferior, separada de la fija por un resorte axial, soporta al
tubo interior de 7.5 6 10 cm de diametro en que se aloja a la muestra; la funcién del resorte es
de regular la posicion longitudinal del tubo interior con respecto al exterior. En la fig. II. 11 se
observa que la unién del tubo interior - cabeza se hace por medio de tornillos Allen, aunque
también puede hacerse por medio de rosca, como el tubo Denison; también se observa que la
parte fija de la cabeza tiene un balerc axial cuya funcién es mantener estatico al tubo interior
mientras gira el exterior y soportar la reacciéon del resorte axial. El resorte se elige con una
constante que depende de la resistencia del suelo. La broca de este muestreador es similar a la
que se utiliza en el barril Denison.

OPERACION.

El muestreador se introduce en el sondeo con el tubo interior totalmente salido del exterior y la
valvula deslizante abierta (fig. 11.11.a); poco antes de llegar al fondo de la excavacion se
inyecta fluido de perforacién que sale por el tubo interior e impide que se introduzca el azolve
del sondeo al tubo (fig. 11.11.a). al iniciarse el hincado, el tubo interior toma su posicion de
muestreo, la valvula deslizante se conecta para dar salida al fluido que queda dentro del tubo
interior y el resorte transmite la fuerza axual,,en ese momento:.se puede iniciar |la rotacién
exterior (fig. I1.11.b). Si durante el muestreo se- encuentra un estrato duro, el resorte se contrae’
(fig. I.11.c) y almacena energia, que impuisa automaticamente al tubo interior si llega_a.
encontrarse suelo blando nuevamente. b )

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

planeacién y ejecucion de los trabajos. Debera organizar los trabajos y recopilar la informacién
que permita definir confiablemente ias caracteristicas del subsuelo.
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TABLA I11.5 Criterio de seleccifn de métodos de exploracifn y muestreo
TIPQ OE SUELO i6todo de perforacin |°0N9€0 48 | iyectro inalterado
exploracion
Arriba Suelos finos (con arenas y gravas) N P P RI{R A K
- Suelos expansivos R P A R
del nivel C e s
b Arenas con finos R P P K| A K A P
fredtico - :
Arenas con grava R P R | A R
Suelos fipos muy duros R : A R
Suelos finos muy blandos p AiR A IR R |R A R R R
ipaio Suelos finos curos a muy duros P AR KR A - R RIPR R
de? n%ve] Arenas finas sueltas R R P | i R R R "
fredtico Arenas compactas A AlR AR A A R . A Al A
Suelos orgdnicos R R A R R A
Arenas con grava P A R R A R
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TABLA III.6 Abreviaturas y simboios para formular los registros de campo

Significado

Abreviatura Simbolo |Significado
SUCS Sistema Unificado de Cla A1 Arcilla
sificaciGn de Suelos
G grava ' ~_o= Limo
) arena e :
i1 1imo
C arcilla Arena
0 suelo orgdnico '
-Pt turba ¢
a
W .bien graduade rav
P ma] graduado %00 B ']
L baja plasticidad oieos
H alta plasticidad
SPT Prueba de penetracién estdndar Relleno
| ndinero de golpes en SPT
rF nivel fredtico TR :
PCA pozo a cielo abierto Raices
ol broca tricdnica
) Turb
DG broca tipo Drag Egzzj urba
F-3 muestra alterada en frasco N°® 3 Conchas
B-4 muestra alterada en bolsa N° 4 y
F-2L muestra lavada en frasco N® 2 . 6531
. . . S
MI-8 muestra labrada in situ N° 8 Fosile
TS-12 tubo Shelby N° 12
TD-3 tubo Denison N° 3
TP-11 tubo Pitcner N° 11
TPL-7 tubc Pistén libre N°® 7 NF Nivel
TR-5 tubo rotatorio dentado N° 5 TR fredtico
Mal-o muestra de roca tomada con barril Superficie
N serie L N° © . ' — del terreno
Rec 45/75 45 cm de recuperacidn en 75 cm
muestreados
53/190 50 golpes en 10 cm en SPT PP
EW, A, BU T barras de perforacidon (tabla 11.5) £e 2 Concreto
il Hw ademes (tabla 1I.6)
BXL,NXL barriles muestreadores serie L :
PA pérdida de agua o lodo de perfo ¢ D1ametro

racidn

65




La profundidad a la que debe ordenar que se hagan los sondeos sera hasta donde el
incremento de esfuerzos verticales sea de 10% del esfuerzo vertical inicial, salvo que se
encuentre roca. '

El ingeniero supervisor debe informarse antes de iniciar los trabajos de : el tipo de estructura
que se construira, Jas condiciones geoldgicas y probables tipos de suelos que se encontraran
en el sitio, debe conocer las condiciones de trabajo que se impondran a los suelos, para que
sea capaz de juzgar si la informacién que se esta obteniendo es la adecuada; en caso
contrario, proponer modificaciones a las técnicas de muestreo y programa de trabajo.

El ingeniero supervisor no es el responsable de la ejecucion de los trabajos; es el responsable
de verificar que con la exploracién se esté obteniendo las muestras adecuadas vy ia informacidn
geotécnica para resolver el problema.

lLos trabajos de campo los supervisara un ingeniero; que durante la ejecucidén del sondeo,
debera seleccionar los muestreadores que se utilicen, incluso recurriendo en un mismo sondeo
a varios de los descritos. En la tabla 1.5 se proporciona un resumen de los métodos de
perforacion y muestreo que pueden aplicarse a los diferentes suelos que se presentan arrlba y
abajo del nivel freatico, jerarquizando su aplicabilidad. : ‘

El ingeniero supervisor sera responsable de verificar que la calidad de las muestras que se
obtengan sean aceptables, debe también recopilar la informaciéon de los sondeos, llenando los
registros de campo; para facilitar esta labor puede adoptar las abreviaturas y simbolos de la
tabla lll 6 . Finalmente debe presentar la localizacion de los sondeos en un piano que incluya;
las trazas de las estructuras que se construiran, las cargas que transmiten y los asentamientos
permisibles.

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

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

Las muestras alteradas deben mantener eI contenido de agua natural y no haber sufrido
alteraciones qU|m|cas

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

Estas muestras pueden proceder de sondeos alterados o de pruebas de penetracion estandar,
se conservaran en frascos de 0.5 It de capacidad, con boca ancha y tapa hermética,
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identificandolos como se muestra en la fig. 111.12 y colocandolos en cajas de cartéon de 20
unidades. . '

Las muestras alteradas de material de bancos de préstamo se deberan conservar en bolsas de
polietileno denso, sellandolas herméticamente con calor o bien con un nudo apretado; si no
interesara conservar el contenido de agua natural pueden utilizarse las bolsas de lona. En la fig.
[11.13 se muestra |a etiqueta con que deben identificarse cada una de las bolsas.

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

4.2 MUESTRAS CUBICAS INALTERADAS.

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

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

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

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

Las muestras cubicas de 30 cm de lado deben identificarse con ia etiqueta de la fig. 11.13
adherida en la parte superior de la muestra, colocarse en cajas de madera confinadas con
empaque humedo de espuma de poliuretano o serrin de 5 cm de espesor minimo; |a tapa de la
caja debe fijarse con tornillos que faciimente puedan desmontarse para sacar la muestra.

Para el transporte de estas muestras deben protegérseles de los agentes atmosféricos y
vibraciones y golpes que pecdrian dafar la estructura del suelo.

4.3 MUESTRAS INALTERADAS CONTENIDAS EN TUBOS.

Se deben tener cuidados similares a los descritos en el incisa 4.2. Se recomienda ademas que
la extraccidon de las muestras de los tubos se haga a no mas de dos dias de su extraccion del
sitio, para evitar fendmenos de corrosidn. Las muesiras contenidas en tubos de los
muestreadores de pistéon, pared delgada, Denison o Pitcher, se someten al mismo
procedimiento: después de desmontar el tubo de la cabeza que lo sostiene se coloca en el
soporte para muestras de la fig. 111.14, con la parte inferior de fa muestra hacia abajo; se limpia
la superficie exterior y del interior se eliminan los azolves con la veleta de la fig. 1ll.15;
enseguida se coloca el sello mecanico de la fig. 11,16, o se vierte parafina con la brea caliente
(15% de brea a 70 °C), para formar un sello de 0.7 ¢cm de espesor. A continuacion se invierte la
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posicion del tubo; se le extrae 1.0 cm de muestra con la veleta o una espatula para hacer lugar
al sello mecanico de la fig. 111.15 o el de parafina con brea; con el material extraido se clasifica
en el campo el suelo. En seguida se identifica al tubo adhiriéndole una etiqueta (fig. 111.13) con
parafina, sefalando ademas la parte superior de la muestra,

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

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

6 4 muestras, recubiertas interiormente con espuma de poliuretano de 5 cm de espesor,
cuidando gue no sufran golpes ni vibraciones que dafien su estructura.

71



5 MAQUINAS Y EQUIPOS DE PERFORACION Y MUESTREO.
5.1 MAQUINAS PERFORADORAS.

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

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

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

TABLA II. 3 Maquinas perforadoras para geotecnia

Tipo de Profundidad con barras en | Peso en | Carrera | Empuje | Capacidad | Velocidad | potencia del
maquina m ton del gato | vertical, del del motor, en
enm en ton malacate, malacate ton
en ton en ton
AX NX Espiral
5"
Mobile Drill 600 450 g0 37 1.72 886.3 34 65-350 97
B61
Mabile Crill 152 100 456 30 37 .| 4230 2.5 " 0-513 97
B40L
Maobile Drill 50 - 23 1.3 1.73 2938 3 58-455 54
B305
Acker 380 360 45 22 3.3 8552 45 43-237 48
MP100 )
Acker 390 300 . 45 2.0 1.8 3242 45 50-335 48
MP 50
Pendnit 137 100 40 22 1.8 3131 3 . 60-1100 38
PD
Long year | 426 266 - 1.1 0.6 3232 3 22-1510 30
34
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5.2 BOMBAS DE PERFORACION.

La bomba que se ptiliza para inyectar el fluido de perforacidon puede ser de dos tipos: las de
piston, capaces de manejar agua y lodos de muy baja densidad y las de cavidad progresiva,
que manejan desde agua hasta lodos de densidad alta con sélidos de suspension. Estas
tltimas son las mas recomendables para la exploracion geotécnica, porque operan a precisen
bajas, gastos altos y con ello reducen el efecto erosivo del chiflon de descarga; tienen la
ventaja adicional de que con el lodo se elimina la necesidad de ademe metalico.

En la tabla 11.4 se muestran las caracteristicas principales de las dos bombas mas utilizadas en
trabajo de exploracion.

TABLA Ii. 4 Bombas de perforacion

Marca Tipo Gasto maximo Presion Potencia, en | Pesoenkg Opera
en 1t/ min maxima, en HP
kg / cm2
Moyno 3L6 , | Cavidad progresiva 162 16 7.5 250 agua y lodo
denso-
Royal Bean Piston - triple 132 35 7.5 350 agua

5.3 BARRAS Y ADEMES DE PERFORACION.

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

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

Los ademes metalicos recomendables son los de diametro nominal NW porque permiten el
paso del penetrémetro estandar y el HW, '‘que por su diametro permite el paso de los
muestreadores Shelby y Denison.

73



Cople \ Borro

o LT /m‘*“\ﬂl

'I// ///

h___'—-—«

Cople Barre

‘gﬁ%ﬁw@; ‘_‘ 'f_“? i
“Efiy/ /42§éf_ SAMRARRR R \

FIG.I1.12. Barras de perforacidn y coples

}‘Q\\\_W////

Q i \

F16.11.13. Ademes y coples

b

39

f?@

74



TABLA Il. 5 Medidas de las barras

Barra P, b, =2 Peso | Cuerda
kg /|s por
3m |pulgada

pulg mm pulg mm pulg [mm
EW 13/3 34.9 718 (22.2 . 716 |12.7 | 14.0 3
AW 123/32 |44.4 17/32 |30.9 5/8 19.9 | 199 3
BW 21/8 54.0 1% 44.5 % 19.0 |19.8 3
NW 258 [66.7 2% 57.2 13/8 |34.9 |24.5 3

longitud estandar 3.05 m ( 10 pies )
b, diametro exterior

b, diametro interior

P, diametro interior del cople

Los ademes metalicos utihzables en exploraciones geotecnicas se muestran en la fig. .13 y
sus dimensiones en la tabla 11.6. se observa que sus diametros interiores de 76 y 101 mm
limitan el diametro de los muestreadores que pueden pasar a través de ellos; por ello en
sondeos en que se pretenda utilizar muestreadores de mayor diametro, queda obligado el uso
de lodos de perforacion que eliminen la necesidad del ademe metalico.

TABLA 1.6 Medidas -de los ademes mas usuales

Ademe Pe = Peso kg /|Cuerdas por
3m Pulgada
pulg mm 'pulg. Mm
Nw 3% 38.9 3 76.2 39.1 4
HW 4 Y 114.3 4 101.6 51.3 4

b, diametro exterior

P, diametro interior
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6. TECNICAS DE PERFORACION.

Para introducir los muestreadores a la profundidad que interesa obtener muestras alteradas o
inalteradas, se deben realizar perforaciones de acceso, salvo que utilicen muestreadores
Denison o Pitcher de una manera continua y aun en ese caso conviene abocardar la
perforacién a un diametro mayor. El diametro maximo de perforacion para sondeos de
exploracion es de 15 cm y el minimo aquel en que pueda penetrar libremente el muestreador
que se utilice.

Las técnicas aplicables para realizar estas perforaciones se presentan en la tabla 1.1 en la

misma que se observa que en la eleccion de la técnica influye: el tipo de suelo, la posicion del
nivel freatico y la profundidad que debe alcanzar el sondeo.

TABLA |. 1 Técnicas recomendables de perforacion

Técnica Suelo en que se aplica Observaciones
Pozos a cielo abierto todos Aplicables solo en sondeos
~ ' sSOmeros
Lavado con agua o lodo Cohesivos blandos y arenas Aplicable abajo del nivel
con poca grava fredtico
Con agua o Todos Aplicable abajo del nivel
Rotacién lodo freatico
En seco Todos Aplicable arriba y abajo del
nivel freatico

6.1 POZOS A CIELO ABIERTO, CORTES Y ZANJAS.

Son las excavaciones de acceso a la zona de la que interesa extraer muestras inalteradas y
que ademas permiten observar la estratigrafia y materiales del sitio. En caso de recurrir a los
pozos a cielo abierto, se limita su aplicacién a pozos someros de profundidad no mayor a 10 m,
excavandolos en seccion cuadrada de 1.5 m de lado. Los cortes son poco utilizados, porque
requieren mover volumenes grandes de material. Finalmente, las zanjas quedan limitadas a
problemas cuya influencia sea superficial.

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

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

Las excavaciones podran realizarse utilizando herramientas de mano como: palas, picos y
barretas; para sacgr el materiai de los pozos se utiliza un bote con cable de manila que se jala
manualmente o con un pequeno malacate. Se pueden hacer los pozos con maquinas rotatorias
capaces de hacer perforacicnes de 0.8 a 1.0 m de diametro; en cuanto a las zanjas, haceria
con maquinas retroexcavadoras resulta eficiente. Si los pozos a cielo abierto reqweren de
ademe, lo mas adecuado es hacerlo con marcos de madera.

OPERACION.

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

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

4C

Z =
MAX 'Y\/K_a

donde:

Zusx  profundidad que se puede excavar sin ademe, en (cm)

C cohesion del suelo, en (kg/cm?)
v peso volumétrico del suelo, (kg/cm?)
K. coeficiente de empuje active (K, = 1)

6. 2 METODO DE LAVADO.

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

Esta técnica es aplicable a suelos cohesivos blandos y suelos granulares de compacidad media

con bajo contenido de gravas localizados abajo del nivel freatico. Es un método poco eficiente,
pero |la sencillez y economia del equipo lo hacen muy Util.
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EQUIPO.

El equipo necesario para esta técnica de perforacion (fig. 11l.14) consiste de un malacate de
friccion para cable de manila de 500 kg., una bomba para agua o lodo de 45 It/min. de gastca 5
kg/cm? de presion con accesorios, tripié con polea, barras y trepanos de perforacion y ademe
metdlico (opcional).

OPERACION.

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

e.'3 PERFORACION A ROTACION CON AGUA O LODO.

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

Se puede recurrir a la perforacion a rotacion abajo'del nivel freatico, en casi todos los suelos;
en suelos granulares seguramente se requerira ademe metalico para estabilizar ias paredes de
la perforacion, salvo que se opere con lodo de viscosidad y densidad adecuadas para
estabilizar el sondeo. Arriba del nivel freatico podra operarse con lodo si se demuestra que la
contaminaciéon que induce al suelo es aceptable. :

EQUIPO.

El equipc necesario para esta técnica de perforacion (fig. fl.15) consiste de una perforadora
rotatoria con sistema hidraulica de carga con potencia minima de 30 HP, una bomba para el
manejo de lodo de perforacion de 100 It/min. de capacidad y herramientas como brocas tipo
Drag y Triconicas (fig. 11.18) de 7 a 10 cm de diametro, ademas de barras de perforacion.

OPERACION.

Esta tecnica se aplica con mayor frecuencia utilizando lodos de perforacion, por lo que el
personal de campo debe estar familiarizado con los detalles de preparacién y control de los
mismos,; conviene utilizar lodos con densidad entre 1.05 y 1.3 kg./It y viscosidades entre 30 y S0
seg. medidas con el cono Marsh.. En cuanto a la presion que se aplica a la broca, puede ser .
hasta de 3 ton con velocidades de rotacion de 200 a 500 r.p.m. Durante ta perforacion el
operador debe mantenerse vigilante de la velocidad de penetracion y de los materiales que
salen con la corriente de lodo, porque facilmente puede penetrar estratos blandos
significativamente sin advertirlos. La profundidad maxima que puede alcanzarse con esta
tecnica limitada. ) ‘
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6.4 PERFORACION EN SECO.

Esta técnica se ha desarroliado fundamentalmente para la exploracion geotecnica, utiliza barras
con una helicoide lateral que transporta a la superficie y en seco el material que corta con la
broca. '

La perforacion en seco es la técnica mas recomendable para realizar sondeos arriba del nivel
freatico, porque no altera el contenido de agua del suelo; abajo del nivel fredtico es también
recomendable porque alcanza mayor eficiencia que los meétodos antes descritos. Se puede
aplicar en casi todos los suelos, a condicién de que la perforadora tenga la potencia necesaria
para introducir la broca y que la perforacion sea estable; es caso de que no lo sea, se debe
utilizar ademe espiral.

EQUIPO.

Para esta técnica se requiere contar con una perforadora rotatoria con potencia minima de 50
HP y mecanismo hidraulico con carrera minima de 1.5 m. Las barras helicoidales (fig.ll.17) son
"de 10 6 15 cm de diametro y se manejan en tramos de 1.5 m de longitud que se unen con
pernos de presidén que transmiten la rotacion en cualquier sentido. La broca de corte consiste
simplemente en un conjunto de buriles de carburo-de tungsteno que contindan el plano de la
helicoide.

El ademe helicoide se muestra en la fig. Il. 18, su didmetro interior mas usual es de 10 cm, en
tramos de 1.5 m de longitud que se enroscan entre si y levan un perno lateral gue permite girar
esta herramienta en cualquier sentido. En la figura [1.18 no se muestran las barras centraies
con el tapon obturador para el avance sin muestreo.

La perforacién con barras helicoidales basicamente consiste en introducirlas a una velocidad de
rotacion del orden de 50 r.p.m. para que saquen a |la superficie el material cortado. Una vez que
se alcanza la profundidad necesaria se saca ientamente la columna, porque puede ejercerse
succidon que aflojaria el material de fondo. En el caso de que la perforacion sea inestable es
conveniente enjarrar lodo en las paredes de la perforacion introduciéndolo desde la superficie.
La profundidad maxima que se puede alcanzar con esta técnica es del orden de 30 m.

La perforacion en seco con ademe helicoidal es probablemente fa técnica mas eficiente en la
exploracion geotécnica; consiste en introducir el ademe con el tapén central que obtura su
extremo, como se muestra en fa fig. 11l.19.a; a continuacién se retira el tapon con las barras
centrales y queda libre el extremo fig.lll.19.b, para permitir que se introduzca el muestreador
con que se obtengan las muestras, fig.lll.19.c. enseguida se vuelve a colocar el tapon
obturador y continua la perforacion.

Esta técnica limita el diametro del muestreador con'que se puede operar, salvo que se utilicen

ademes de 15 cm de diametro interior para fo cual se requieren maquinas con potencia de por
lo menos 50 HP.
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7.1 ELEMENTOS TEORICOS DE ESTADOS DE ESFUERZO Y DEFORMACION

7.1.1 ESTADO DE ESFUERZO

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

Al vector esfuerzo se le define como :
— -

- AF dr
S= lim ——-= —
AA 50 AAA dA

Otra forma de definirlo, pero ahora orientado, respecto a un sistema de referencia cartesiano, y
actuando en un plano normal a un eje del sistema de referencia, es :

=

para el plano en direccion X:
y

Sx=Oxi+Tyyj+Txzk

para el plano en direccion Y:

_)

SY = Tyxi + Gyj +Tyzk
para el plano en direccion Z:

—

Sz = Toyi + Ty + Ok

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

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



CONVENCION DE SIGNOS DE ESFUERZOS.

Antes de definir la convencion de signos de los esfuerzos, se debe definir a que se le llam:
cara positiva.

DEFINICION: Se define como caras positivas, a aquellas por donde saldrian los ejes de
sistema de referencia, si se situa el origen de éste en el centro del elemento diferencial

Observe la figura 7.1.1.

Se conviene considerar como esfuerzos con signo positivo , a aquellos que actuando en car:
positiva, se representen en el elemento diferencial, con sentido opuesto al sentido de su eje
paralelo del sistemas de referencia. Vea la figura 7.1.2 .

X Analisis tridimensional

Analisis Plano
Fig. 7.1.1 Caras Positivas
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TENSOR ESFUERZO.

En una forma no estricta, definiremos como tensor, a una matriz que tiene ciertas propiedades (
que por falta de tiempo no las veremos ) , en la cual se acomodan en forma de columna, a los
vectores esfuerzo, referidos a un sistema de referencia. Al tensor esfuerzo se le define por una

T.

En analisis tridimensional: T=[ Sk Sy 5z ]

En analisis plano de esfuerzos . T = [ Sx Sz ]

Ox Tz
T =

T vz O 7 :

Los esfuerzos mostrados en los elementos diferenciales de la figura 7.1.2, forman tensores,
donde todos los eiementos tienen signo positivo. Los tensores tienen utilidad para analizar
esfuerzos, por medio de métodos graficos o analiticos.

En este curso sélo usaremos el analisis plano de esfuerzos, ya que las pruebas de laboratorio
que veremos, se pueden estudiar desde este punto de vista. En la figura 7.1.3, se muestra la
representacidn grafica de Mohr, donde se cumple que todos lus esfuerzos sean de compresion
( en Mecanica de Suelos se acepta que Ios suelos no resisten tensién ), y con diferente valor.
Esta condicion cumple con -

o \)0 4,0 30



—t T,

\Y ‘ "Condicién donde:

7, >62>% >0

Fig. 7.1.3 Representacién tridimensional de Mohr, para la condicidén

mostrada



REPRESENTACION DE MOHR EN ANALISIS PLANO DE ESFUERZOS.

La representacion de Mohr, para el analisis plano de esfuerzos, se puede hacer con un solo
circulo de Mohr, y puede representar al estado de esfuerzos tridimensional perfecto, si cumple

que:
G, > O, =0,
0 ©y=0,>0;3

En la grafica de la figura 7.1.4, se cumple que:
01> G, =6, >0
En cualquier otro caso de analisis de esfuerzo plano, que no cumpla el estado tridimensional
perfecto, se pueden cometer graves errores.
En este curso veremos un método gréafico, ideado por el Dr. Dagoberto de la Serna, que es muy

versatil y didactico. Este método fue bautizado por su autor como el método del * polo fijo”, y lo
veremos a continuacion. '



Condicion donde:
T >0z=T3
Ja > Tx = 0-7

Fig. 7.1.4 Representacién tridimensional de Mohr en Andlisis plano



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

DEFINICION : se define como versor, a un vector unitario normal al ptano de interés, (plano 3),
de modo que sus componentes definen a ese plano.

Los versores al ser unitarios, quedan definidos por sus cosenos directores. Estos se pueden
definir como:

En analisis tridimensional:
n=ni+nj+nKk
donde n,=cosa
n,=cos
n, = cosy

donde «, B y yson los angulos directores del versor.

Aqui siempre se debe cumplir que: n2+n’+nz2=1

En analisis plano de esfuerzos:
n=ni+nk
donde : n, = cos a
Yy n, = cos vy
y donde oy y son los angulos directores del versor.
Aqui siempre se debe de cumplir que : n? +n? = 1

En fa figura 7.1.5, se muestran los versores en el espacio y en el plano, con sus respectivos
angulos directores. '



Versor en el espacio

Versor en el plano

Fig. 7.1.5 Versores



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

Secuencia para obtener ¢y 1 en cualquier plano que se desee:

- Se elige una escala adecuada para los ejes del plano de Mohr.

2 - Se ubican los puntos correspondientes a los valores de o, y o, , sobre el eje de los
esfuerzos normales. :

3.- Se localiza el valor del esfuerzo cortante, en lineas perpendiculares al eje de los esfuerzos
normales, y que toguen a los valores de o, y 6, , de acuerdo a las siguientes reglas:

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

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

4 - Definidos los puntos [ o, , - {1 ) 1 ¥ ( G, , T, ), S€ unen por medio de una linea recta. Al
punto donde esta linea corta al eje de los esfuerzos normales, se toma como centro del circulo,
y como diametro a la distancia entre los dos puntos antes definidos. Los valores principales, se
pueden leer directamente donde el circulo corta al eje de los esfuerzos normales.

5.- En este método, el polo siempre se localiza en el punto que representa a o; ( esfuerzo
principal menor ). Este punto sera en el plano de Mohr, el origen de todos los sistemas de
referencia.

B8.- Sobre el eje de los esfuerzos normales, siempre se alojara la direccion del esfuerzo principal
mayor ( o, ), ¥y con el mismo sentido. A este eje se le denominara ¢con un uno romano

)

7.- Perpendicular al eje de los esfuerzos normales y teniendo como origen el polo, se ubica la
direccion de esfuerzo principal menor ( o; )}, y con sentido contrario al eje de los esfuerzos
cortantes, con el fin de formar un sistema de referencia derecho. A este eje se le denominara
con un tres romano ( Il ). Vea la figura 7.1.6.

8.- Se une con una linea recta al polo y al punto [ o, , - ( 1., ) ]. Esta linea nos marca la
direccion del gje x , aungue todavia no definimos su sentido. Se une con ofra linea recta al polo
y al punto ( o, , 1,; ). Esta linea nos indica la direccion del eje Z, aunque todavia no definimos su
sentido. Para proponer ios sentidos correctos del sistema de referencia XZ, se debe tener en
cuenta que debe ser derecho, y como recomendaciéon especial que se asignen de tal modo,
que queden centrados los dos primeros cuadrantes, de los sistemas de referencia. Ver la figura
7.1.86.
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.y

Sistema de referencia principal

zlL

- X

Sistema de referencia en uso

Fig. 7.1.6 Sistemas de referencia derechos (en andlisis plano)
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9.- Para obtener los valores correctos de ¢ y 1, en cualquier plano que se quiera, basta con
orientar una linea que parta de! polo y que represente a n, en la misma forma que se tiene
respecto al sistema de referencia en uso XZ , y con la Unica condicién de que apunte hacia el
circulo ( recordemos que todo plano por &, tiene dos versores ).

10.- El punto resultante de la interseccion del versor y el circulo, nos indicara graficamente los
valores { mddulo y signo ) correctos de los esfuerzos ¢ y  en el plano 8 propuesto.

Se hara un ejercicio en el curso, para practicar este método.

12,



7.1.2 ELEMENTOS DE ESTADO DE DEFORMACION

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

Se define como deformacion a la diferencia de longitud que se tiene cuando se pasa de una
longitud inicial a una longitud final ( en este concepto no importan condiciones intermedias, ni el
tiempo en que se da la deformacién ). En Mecanica de Suelos las deformaciones son positivas
cuando la'longitud final es menor que la inicial. Vea la figura 7.1.7. En esta figura se presenta
una deformacion positiva vertical.

§=AH=-(H, - H,)=H, - H,

Se define como deformacidn unitaria a la relacion entre la deformacion y la longitud inicial. Se
define con la letra griega “ € “.

En las pruebas de compresion a probetas cilindricas en suelos, se tiene que en ocasiones se
tienen grandes deformaciones antes de la falla. En este caso se debe hacer una correccién del
area transversal de la probeta. Si se acepta que la deformacién se da para un volumen de
probeta constante, se puede decir que el area que se va teniendo conforme avanza la
deformacion es:

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

.13.
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Fig. 7.1.7 Andlisis de deformaciones en compresién



7.1.3 RESISTENCIA AL ESFUERZO CORTANTE DE LOS SUELOS.

En los suelos, se acepta que la resistencia se tiene siempre por una combinacién de esfuerzo
normal y cortante. Esta es la razén por la que estudiamos anteriormente como evaluar
esfuerzos normal y cortante en forma grafica. Esta combinacién de esfuerzos es un punto en el
planc de Mohr.

Las fallas reales en suelos, se acepta que nunca se dan por esfuerzo cortante puro ( sin
esfuerzo normal actuante ). Tampoco se acepta que tengan resistencia a la tension ( la tensidn
la puede resistir el agua trabajando a tension, o un mineral cementante en el suelo ), ya que
esta no es una condicion confiable ni permanente. Esta es la razén por la que se estudia en
suelos Ia resistencia al esfuerzo cortante ( siempre combinado con un esfuerzo normal ).

La propuesta clasica para analizar la resistencia de los suelos, es la de analizar la friccion en el

plano de contacto de un bloque rugoso sobre un plano rugoso. Vea la figura 7.1.8. El esfuerzo
normal se puede definir como :

p
c = —
A

y el esfuerzo cortante como:

El 4ngulo ¢ es el angulo que se desplaza la resultante R de la linea de accidon del esfuerzo |
“normal. Vea la figura 7.1.8. En Fisica Clasica se define como coeficiente de friccion estatica a
la relacion entre Ty P o entre 1y o, y se define como p, de modo que:

T T
= —=—=tang'
p=5=_ ¢

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

8 = T = O tan ¢

Mas adelante se veran aplicaciones de esto en pruebas especificas de laboratorio.

.15,
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7.2 PRUEBAS DE CAMPO

PRUEBAS DE CAMPO

S

Existen intentos de pretender correlacionar dato obtenidos con las pruebas de sondeo del suelo
en campo, con la resistencia de los suelos. Hay que aclarar que hasta el dia de hoy no se ha
logrado un éxito tal en este sentido, de tal forma que se pudiesen sustituir las pruebas de
laboratorio.

7.2.1 PRUEBAS DE PENETRACION ESTANDAR.

Esta prueba se usa para sondear al suelo, hincando por medio de golpes de martillo, una
punta recuperadora de muestras alteradas, llamada penetrometro estandar. Este penetrometro
consiste en una punta cortadora, de acero endurecido, seguida por un tubo de recuperacion de
dos cafas. Un diagrama de este eguipc se muestra en la figura 7.2.1. En esta prueba se hace
un conteo de golpes para penetrar tramos de 15 cm., en una secuencia total de 45 cm. De los
" resultados de este proceso, se suman el numero de golpes que se obtienen en los dos ditimos
tramos de 15 cm., de tal modo que se tiene el numero para penetrar 30 cm. A este dato final,
se le llama numero de golpes ( N }.

Se han hecho correlaciones, que como se dijo antes se deben usar con sumo cuidado, para
relacionar el vator del numero de golpes con la resistencia de arcillas y arenas.

En la figura 7.2.1 se muestra una propuesta para arcillas en base a la resistencia de éstas en
pruebas de compresion simple ( q, ).

En la figura 7.2.2 se muestra el caso para las arenas, donde en las dos primeras graficas
intentan obtener, ya sea por porcentajes de grava, arena y limo y datos de penetracién la
compacidad relativa del suelo granular; o ya sea en funcién del esfuerzo vertical y datos de
penetracion, también obtener la compacidad relativa. En base a esta compacidad, supuesta por
estas graficas, se puede uno dar una idea de la resistencia del suelo granular en funcién del
angulo de friccion, ufilizando la grafica inferior de ésta figura.
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7.2.2 PRUEBA DE CONO HOLANDES.

Esta punta sondeadora, se hinca por medioc de presion, y se va obteniendo la capacidad de
carga, conforme va progresando el sondeo. En la figura 7.2.3 se muestra en la parte superior
un esquema de un cono. La desventaja de este equipo es que no recupera muestras, sin
embargo se puede utilizar combinado con otro método de penetracion, cuando la estratigrafia,
sea totalmente desconocida en la zona. Si se conoce gue tipo de suelo corresponde a los datos
obtenidos, se puede obtener la resistencia del suelo, expresada como anguio de friccién interna
o “ cohesion “, apoyandose en alguna teoria de capacidad de carga.
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7.2.3 PRUEBA CON VELETA DE CAMPO

Esta prueba es relativamente facil de realizar y se aplica a suelos finos. En la figura 7.2.3, se
muestra, en la parte de abajo, el esquema de una veleta de campo. La veleta se hinca
verticalmente, haciendo que las cuchillas se profundicen en ei suelo, de tal modo que quede un
colchén de suelo superficial. A continuacién, ya posicionada la veleta, se aplica un torque al eje
de la veleta, como se indica en la figura, con en equipo que permita conocer el valor del torque
maximo, que es el que corta al suelo. Con este dato y los datos geometricos de la veleta, se
puede despejar por medio de una expresion muy facil de demostrar, el valor de la “ cohesién ©
del suelo fino. Esta prueba se aplica comunmente al fondo de un pozo a cielo abierio.
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7.3 PRUEBAS DE LABORATORIO
7.3.1 TORCOMETRO Y PENETROMETRO DE BOLSILLO

Este tipo de instrymentos, permiten evaluar con cierta aproximacion, la resistencia al esfuerzo
cortante no drenada de suelos finos saturados. Este tipo de resistencia se obtiene formalmente,
mediante una prueba ftriaxial UU. Las pruebas que se comentaran a continuaciéon, se debe
aplicar a muestras inalteradas confinadas ( preferentemente a suelos muestreados en tubo
Shelby ). De tal forma que se pueda garantizar que la falla se sucede tan rapido, que no se
permite el drenaje de!l suelo.

A este resistencia se ie denomina “cohesion” ( C ) o mas modernamente resistencia no drenada
(Su ).

El torcometro de bolsillo, como el mostrado en la figura 7.3.1, se compone de una miniveleta en
ta punta , un resorte de torsion y una perilla con una caratula indicadora, todos ellos unidos por
un eje metalico. Algunos como el mostrado en la figura, viene equipados con varias veletas. La
forma de efectuar la prueba, consiste en aplicarla al suelo, sin sacarlo del tubo Shelby, ya que
asi conserva su confinamiento. Se toma el torcometro y se hunde en el suelo, lo mas alejado
de las paredes del tubo. Ya que se hundié hasta el tope, se aplica una torsién rapida pero con
sumo cuidado. En el momento de [a falla, el resorte se descarga y en la caratula se puede leer
el valor de la resistencia no drenada ( C o Su ). En este curso se mostrara el torcometro y se
hara una experiencia practica.

El penetrémetro estandar, que se muestra en la figura 7.3.2, consiste en un mango ciiindrico,
que tiene una punta mévil, dividida en la punta de penetracién y la zona indicadora. Al igual que
con el torcémetro, se recomienda que se aplique a los suelos contenidos en un tubo Shelby. La
forma de proceder es la siguiente: El indicador del penetrémetro se coloca en cero,
posteriormente se hinca en el suelo la punta de penetracién hasta la marca; finalmente se lee el
valor obtenido en la zona indicadora de la punta. En este instrumento se lee el resultado como
resistencia a la compresién no drenada, dada como el esfuerzo desviador de falla, de modo
que para conocer el valor de “cohesién” o de resistencia no drenada, se debe dividir lo obtenido
entre dos.

El valor en laboratorio de estos instrumentos, consiste en que permiten calibrar la resistencia de
los suelos, lo cual es muy Util, cuando se quiere programar una prueba triaxial o una de corte
directc. Teniendo una idea del valor de la resistencia, se pueden elegir los instrumentos
adecuados para una prueba formal ( anillo de carga, marco de carga, etc. ).
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Fig.

7.3.2 Penetrometro de bolsillo
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7.3.2 PRUEBAS DE COMPRESION TRIAXIAL

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

Actualmente la prueba triaxial es mas popular que la de corte directo. No obstante ser ur
prueba mas complicada, permite una gran variedad de condiciones de -drenaje. También ¢
puede suponer que permite aplicar todo el tiempo esfuerzos principales, de modo que no exis
rotacion de esfuerzos principales, como sucede con la de corte directo. Existen tambié
concentraciones de esfuerzos, pero son mucho mas bajos que en corte directo. Otra ventaja ¢
que no tiene un plano predeterminado de falla, ademas de que se puede representar en
plano de Mohr como un solo circulo, sin dejar de representar a un‘estado de esfuerz
tridimensional perfecto.

En la figura 7.3.3, se presenta esquematicamente una camara triaxial y algunos de st
principios. A |la probeta de suelo se le aista, por medio de una membrana impermeable, la cu
impide que el fluido confinante { comunmente agua ), penetre en los poros del suelo. La carg
axial se aplica por medio de un vastago de acero, el cual debe tener muy poca friccion con
abertura de ia camara por la cual pasa. Existe un mecanismo fuera de ta camara que permite
movimiento del vastago, sin incrementar la presién confinante que se aplica a la probeta. L
‘probeta se puede colocar entre piedras porosas, si se quiere permitir drenaje o medir presic
de poro, o colocar una sola piedra porosa en la base de la probeta, como se muestra en:
figura. En algun caso especial ( prueba UU sin medicion de presién de poro ), se puec
prescindir de colocar piedras porosas.

En la prueba triaxial, como se comenté antes, se puede suponer que se aplican esfuerzc
principales en todo el cuerpo de la probeta. Esto no es del todo cierto, ya que pequefic
esfuerzos cortantes pueden actuar en los extremos de |la probeta. Este problema se ha tratad
de resolver, colocando en el contacto con la probeta cabezas de teflon o engrasandolas.

En la notacién que usaremos, se tomara como esfuerzo desviador a la diferencia entre
esfuerzo principal mayor y el principal menor,.. y.lo.denominaremos por As, . De modo qu
A, = 6, - 6.. Para pruebas de compresién en la camara friaxial se aceptara que ¢, = ¢, =6,.

La prueba triaxial es una prueba mas elaborada que la de corte directo, y por lo mismo mé
compleja. Es este tipo de prueba, al igual que en la de corte directo, se especifica con dc
letras al tipo de prueba que se desea realizar, en funcion de las condiciones de drenaje, com
sigue:
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CONDICIONES DE DRENAJE

PRIMERA ETAPA SEGUNDA ETAPA SIMBOLO
Consolidada Drenada CD
Consolidada No drenada Cu
No consolidada No drenada uu

Las letras que componen ios simbolos proceden de la primera palabra en ingles de
Consolidated o Unconsolidated, para la primera etapa, y de Drained o Undrained, para ia
sequnda etapa.

En la figura 7.3.4, se muestran las condiciones iniciales promedio de una probeta en la camara
triaxial, en una prueba CD, estudiada con analisis plano de esfuerzos y la presentacion de
Mohr que le corresponde. En la figura 7.3.5, se muestran las condiciones intermedias promedio
de una probeta esforzada en la segunda etapa, pero sin llegar todavia a la falla. En la figura
7.3.6, se muestran las condiciones finales promedic de |a probeta en el momento de la falla.

En la figura 7.3.7, se muestran las etapas de la prueba CD, y sus condiciones en esfuerzos
totales y efectivos, correspondiendo a éstas un solo circulo, como se muestra en la parte baja.
Aqui se define un angulo de friccion interna en esfuerzos efectivos ¢

En la figura 7.3.8, se muestran las etapas de una prueba CU, y sus condiciones en esfuerzos
totales y efectivos, correspondiendo a estas dos circulos desplazados una distancia con valor
u. Aqui se definen dos angulos de friccion interna: uno aparente, definido por ¢ y otro en
esfuerzos efectivos, practicamente igual al que se obtendria en una prueba CD, definido por-¢'.

En la figura 7.3.9, se muestran las condiciones de {a primera y segunda etapas de una prueba
UU, y sus condiciones en esfuerzos totales y efectivos. En el ptano de Mohr de abajo, se
indican las envolventes tipicas y la resistencia en esfuerzos totales, definida por “C" y el angulo
de friccion interna real, definido por ¢
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7.3.3 PRUEBAS DE CORTE DIRECTO.

Esta es una pruebas muy vieja para obtener ia resistencia, ya que era usada por Coulomb hace
mas de 200 afios. El principio que usa la prueba es en verdad muy simple. Consiste
basicamente en una probeta de suelo contenida por una “caja de corte” , la cual esta separada
horizontalmente en dos partes. Una mitad se mantiene fija, respecto a otra mitad que se
desliza horizontalmente. La carga normal P, se aplica a la probeta, a través de una placa rigida.
Se miden durante la prueba: la. carga horizontal, la deformacién horizontal y la deformacion
vertical. Dividiendo la carga vertical y la carga horizontal, entre el area inicial de la probeta, se
obtiene el esfuerzo normal y el cortante en el plano de faila. Es importante observar que el
plano de falla se encuentra forzado, cuangdo se usa este aparaio.

En la figura 7.3.10, se muestra un croquis de este equipo. Se muestra también el tipo de
resultado que arroja esta prueba obtenidos en probetas de arena con la misma compacidad
relativa, Cuando se grafican estos datos en el plano de Mohr, se puede obtener el angulo de
friccion interna.

En la prueba de corte directo, se pueden realizar en arcillas las mismas pruebas definidas por
las condiciones de drenaje que en la prueba triaxial (CD, CU y UU ).

En un andlisis a esfuerzos efectivos ( arena seca ), se puede analizar un fenémeno interesante
gue se verifica en la prueba de corte directo y que se le llama “ rotacion de esfuerzos
principales “. En la figura 7.3.11, se presentan las condiciones iniciales de la probeta en este
tipo de prueba, y en la parte baja se muestra la representacién de Mohr, aplicando el método
del polo fijo. Observe la relacidén de los sistemas de referencia X Z y lll |. En la figura 7.3.12, se
muestran las condiciones intermedias, en el momento en que o, = c,. Observe para esta
condicion la relacion de los sistemas X Z y 11 §. En la figura 7.3.13, se muestran las condiciones
de la probeta en el momento de |a falla. Observe que para esta condicion o, se tiene que o, >
oy . Observe ademds la relacién que guardan los sistemas X Z y il I. Finalmente observe la
figura 7.3.14 . En esta se muestran juntas las condiciones inicial, intermedia y final, mostrando
como se va sucediendo la rotacion de los esfuerzos principales.
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INSTRUCTIVO PARA REALIZAR UNA PRUEBA TRIAXIAL CD.
EQUIPO

1. Marco de carga.

2. Camara triaxial.

3. Molde para formar la muestra.
4. Membranas impermeables.

5. Piedra porosa.

6. Bandas de hule (o rings o ligas).
7. Bomba de vacio.

8. Vernier.

9. Pipetas.

10.Crondmetro.

PROCEDIMIENTO

1.- Colocar una membrana impermeable en la base de carga de la camara triaxial, fijandola
con bandas de hule. Cologue una piedra porosa en la placa de base, saturandola previamente.

2.- Haber secado previamente arena y tener definido el peso y el volumen a lograr, para
obtener la compacidad relativa deseada. Colocar el molde alrededor de la membrana y doblar
esta, de modo que quede forrado la parte interior del molde. No debe haber bolsas ni dobleces.
Conectar vacio al molde, tomando las precauciones para no romper la membrana. Conectar a
la valvula de salida de la piedra porosa inferior, la manguera de |la pipeta gue abastecera de
agua a la probeta.

3.- Usar algun procedimiento conocido, para vaciar la arena en estado suelto. Compactar hasta
lograr la compacidad deseada. .

4.- Colocar la cabeza superior a-la probeta y sellar la membrana contra ésta, por medio de
banda de hule. Cuidar que la cabeza quede lo mas horizontal posibie.

5.- Bajar la pipeta, abriendo la valvula de la piedra inferior, para que la probeta experimente un
vacio redugcido.
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6.- Quitar el molde y revisar el movimiento del agua en la pipeta, para cerciorarse de que la
membrana esta en buenas condiciones.

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

8.- Colocar la parte superior de la camara, cuidando que el vastago no tire la probeta recién
formada. Apretar los tornillos, de modo que se tenga un sello adecuado en la camara. Baje
cuidadosamente el vastago, hasta que fije la cabeza de la probeta, para poder transportar la
camara.

9.- Coloque la camara en el marco de carga, manteniendo la pipeta baja, para generar la
tension en la probeta. Centre la camara y asegurese que el vastago queda centrado con el
anillo de carga ( esto es necesario para que e! anillo detenga el vastago, en caso de aplicar un
confinamiento alto a la camara, de otro modo, .se saldria el vastago y parte del liguido
confinante ).

10.- Liene la camara con el liquido confinante y aplique la presion deseada. Acerque €l anilio de
" carga lentamente hasta tener un ligero movimiento en el extensdémetro de éste. Lo anterior
indica el contacto del anillo con el vastago.

11.- Coloque el extensdmetro que medira la deformacion de la probeta. Tome la lectura inicial
de éste.

12.- Aplique e! primer incremento de carga y arranque el cronémetro. Espere un minuto para
aplicar el siguiente incremento ( este tiempo se da para que se libere |la presién de poro en la
arena y garantizar que en verdad es una prueba CD ).

13.- Continte aplicando incrementos hasta la falla de la probeta.

14.- Dibuje el plano de la falla si lo hay.

15.- Elimine la presion de la camara y baje el liquido confinante. Recupere |la probeta y métala
al horno. '

-
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INSTRUCTIVO PARA LA PRUEBA DE CORTE DIRECTQ.

EQUIPO

1. Aparato de corte directo.

2. Balanza con exactitud de 0.01 gr.

3. Horno para secar el suelo.

4. Vernier.

5. Cronometro.

PROCEDIMIENTO.

1.- Secar en el horno una cantidad suficiente de arena, para realizar la prueba. Previamente se
deben haber obtenido los pesos especificos secos, para las condiciones mas sueltas y mas
compacta de esa arena. Se debe decidir, que compacidadr se le dara a la arena, ya que el

angulo de friccion interna de las arenas depende de ésta.

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

3.- Vaciar la arena a volteo, conociendo el peso que debe tener la probeta de arena, para que
alcance la compacidad deseada. Al compactar, debera quedar la arena a aproximadamente 5
mm. del borde. Se colocara despueés el émbalo rigido que transmitira la carga. Se debera cuidar
gue ésta placa quede lo mas horizontal posible.

4.- Aplicar la carga vertical, de modo que se logre el esfuerzo vertical deseado. Cologue el
extensémetro que medira el desplazamiento vertical. .

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

6.- Ajuste el extensometro horizontal que medira el desplazamiento entre las dos partes de la
caja de corts.

7.- Aplicar la primera carga horizontal y medir con el cronémetro un minuto, a partir del inicio.
Para lo anterior se debe haber programado la prueba, de tal modo que se llegue a la falla, en
por lo menos diez incrementos. ' )

8.- Repetir los pasos anteriores, para esfuerzos verticales diferentes del anterior, para tener por

lo menos tres puntos en el piano de Mohr. Se recomienda'doblar los esfuerzos. En arena seca,
la linea de resistencia debe apuntar al origen del plano de Mohr.
.
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ANEXO No.l

CARACTERISTICAS GEOLOGICAS
Y ZONIFICACION GEOTECNICA



CARACTERISTICAS
GEOLOGICAS

La informacion estratigrafica def subsuelo de la Ciudad
de México que aqui se presenta estd fundamentada en
todas las publicaciones disponibles sobre ese lema y'en
la denvada de los estudios geotécnicos que se han

. fealizado para las distinlas lineas del Metro.

En la zonificacién del subsueic se observa ¢como se ha
podida precisar la compleja estratigralia de la zona
poniente de la Cwdad gracias a los sondeos y
expeniencia de construccidn de fa Linea 7. En cuanto a
fas zonas del lago y de transicion, la exploracion del
subsuelo con el cono eléctrico ha permitido la definicion
de perfiles estratigraficos mas precisos, demostrando
con ello que esta herramients de exploracidn es una
técnica muy eficlente y econdmica para los estuchos del
subsuelo de esas zonas.

En relacién con las propiedades mecanicas de los
suelos, particularmente en las zonas del lago y de
transicidn, ocurre una constante evolucion,
observandose una disminucitn de la compresibilidad y
un aumento de la resisiencia al esfuerzo cortante,
fenbmenos que ocurren en pocos afos, y aun en meses,
a consecuencia de; a) el bombeo profundo para el
abastlecimiento de agua potable, b} el efecto de
sobrecarga de anuguos rellenos superficiales, ¢l el peso
de las estructuras, y d) el abatimiento del nivel fredtico
por bombeo superficial para la construccidon de
cimentaciones y mantenimiento de so6tanos. Todo esto
hace que la informacion previa sobre las propiedades
mecanicas de los suelos Unicamente deba tomarse como
upna guia, y que siempre serd necesano aclualizar el
canocirmiento del subsuelo-mediante estudios
geotécnicos conhables.

Et conocimiento del subsuelo de fa Ciudad de México
evolucionard sblo st se mejoran las técricas de campo,
de laboratorno y de instrumentacion; por tanto, los
aspecios que por su imporlancia deben desarrollarse a
corto plazo son: al dehinir la estratigrafia y propiedades
mecanicas de la costra superficial, b} mejorar las
técmicas del cono eléctrico, <) reducir el remoldeo y
fisuracion de las muestras nalteradas de suelos blandos,

\

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

1
Generalidades

Cualguiera que intente comprender la naturaleza
geologica de los depdsitos sobre kos que se edifica la
Cwdad de México, deberd partir de tres marcos de
referencia: el geoldgico general, el palecclimatico y el
vulcanolégico.

1.1
Marco geolégico general

La cuenca del Valle de México asemeja una enorme
presa azolvada: la cortina, sitluada en el sur, esta
representada por {os basaltos de la sierra de
Chichinautzin, mientras gue los rellenos del vaso estan
constituidos en su parte superior por arcillas lacustres
y en su parte inferior por clasticos derivados de la accidn
de rios, arroyos, giaciiras y volcanes (fig 1).

El conjunto de rellenos contiene ademas capas de ceniza
y eslratos de pbmez producto de las efupciones
volcénicas menores y mayores durante el (ltimo medio
milldn de afos 0 sea en el Pleistoceno Superior, que es
aproximadamente el lapso transcurrido a partir del inicio
del cierre de la cuenca. También se reconocen en el

-- citado-refleno numerosos suelos, producto de la

meteorizacién de los depodsitos volcanicos, fluviales,
aluviales y glaciales; estos suelos, hoy transformados en
paleosuelos, llevan el sello def clima en el que fueron
formados, siendo a veces amarillos, producto de
ambentes frlos, y otras veces cafés y hasla rojizos,
preducto de ambientes moderados a sublropicales,

Sobre este complejo relleno ha crecido fa Ciudad de
México. Desde la fundacion de Tenochtitlan, hars 60
afios, los pobladores del lugar han 1enido que
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enfrentarse 2 las caracteristicas dificiles del relleno; hacia
la mitad de este siglo, sus edificios y obras se fueron
desplantando sobre |0s rellenos correspondientes al
borde de la planicie, compuestos por sedimentos
transnacionales (figs 2y 3), y en lo que va de la
segunda mitad de la centuna, la Urbe se ha extendido
aan mas, rebasando los limites de la planicie y subiendo

a los extensos flancos occidentales de la cuenca,
espacio cubierto por los abanicos volcanicos de la sierra
de las Cruces, conocido como Las Lomas. Sus
depositos claslicos difieren en mucho de los depoOsitos
arcitlosos superficiales del centro de Ia cuenca
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Fig 2 Esquema geoldgico general de la transicion
Lomas - planicie de un ''delta’’ aluvial
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Fig 3 Esquema geologico general de la transicion
Lomas - planicie [uera de un "delta” aluvial




1.2
Marco pateoclimatico

El clima uniformemente cslido y a menudo desértico del
Plioceno, en las latitudes de la Meseta Central mexicana,
cedid a chimas cambiantes y extremosos del Pleisteceno,

- Las causas de esta mutacion, que afectd a toda la Tierra
* hace dos millones de aflos, aun se desconocen.
Principio el cambio con ligeras oscilaciones de

periodos calurosos a frios, los que se fueron acentuando

hasta hace un millon de anos {fig 4), cuando se inicid
una primera gran glaciacion (Nebraska), con una
duracion aproximada de 100 000 afios. Sigui6 un lapso
de clima caluroso, el cual cedié renovadamente a un
segundo pernodo de glaciacion prolongada {Kansas),
Entonces se produjo un lapso extensc de clima caliente
de unos 200 000 afios. Este intlervalo se denomina en
Norteamérica el Yarmouth o el Gran Interglacial; imperd
hace 400 000 a 600 00G afios en todo el orbe.

Siguid un tercer penodo glacial (lllinots), para el cual
se¢ han podido determinar dos avances scparados por un
perrodo con chma moderado. Estla tercera glaciacion
terminé al desarrollarse de nuevo un clima relativaments
cahdo a lo largo de 100 000 a 80 000 afcs; se le conoce
como el Tercer Interglacial © Sangamon en
Nortcamérica. De nuevo se fue enfriando el chma,
wmponiéndose la cuarta glaciacion, caracterizada por tres
oscilaciones y dos estadiales de clima moderado;
termind hace 10 000 afics aproximadamente. Es
entonces que principié el Holoceno o Reciente, periodo
chmatico moderado, tendiente a caliente, o sea el actual.

De lo anterior se deriva que la cuenca de México,
desde su cierre en el sur.por los basaltos de la sierra de
Chichinautzin, ha pasado por dos periodos de glaciacion,
el lllinois v el Wisconsin y dos interglaciales, el
Yarmouth y el Sangamon, tal como se describe en la
fig 4.

investigaciones recientes {ref 1} han permitido
comprobar en el espacio de Las Lomas, deposilos
formados por glaciares pertenecientes al Hlinois. Debajo
de las arenas azules de Sanla Fe, especialmente en la
mina Totolapa, se descubrneron restos inconfundibles de
depdsitos morrénicos, ademas de superficies pulidas en

roca atribuidas exclusivamente a la accién glacial,

en pequefics domos formados en el Pleistoceno Medio.
Estos indicios de glaciacion son anteriores a 170 000
afos (Hlinois Inferior). Adn mas, arriba de las mismas
arenas azules hay otras morrenas méis jévenes que se
asignan al avance de! lllincis Superior.

Las profundas barrancas de la Magdalena, de Santa
Rosa y de la Cafada, caracterizadas por su seccién
clasica en U, se han podido identificar como productos
de erosion glacial. Representan estas tres barrancas
avances del lllinois Tardio, pues sus depbsitos
morrénicos y los pulimentos y estrias en sus paredes
aparecen cubiertos localmente por suelos rojizos
arcillosos, atribuidos al Tercer Interglacial, o sea el
Sangamon.

Hay que sefalar que todas las manifestaciones
glaciales descritas sobreyacen a secuencias de suelos
rojos det tipo Interglacial o sea el Yarmouth. Este
horizonte indrcador patecclimatico define los fendmenos
de ongen glacial como pertenecientes a la Tercera
Glaciacion.

Afios antes de hoy

e Holoceno - Recrente

80-10x 1P 4a. Glaciacion;
Wisconsin 3 avances
100-80x 1P Jer. Interglacial
Sangamon
300-100x 107 3a. Glaciacidén:
inois 2 avances
400-400x 1P Gran Interglacial Yarmouth
7 . 2a. Glaciacion: Kansas
I Ter. Interglacial
~ 900x 1P la. Glaciacién: Nebraska

Fig 4 Periodos glaciales e interglaciales



Uno de los productos lipicos acompanado de la
existencia de glaciares son los suelos edlicos. Las
ltamadas brisas del valle y de montana que se desarrollan
hoy en dia en la cuenca, deben haberse acentuado
extraordinariamente durante los climas glaciares,
tranformandose en vendavales. Es casi seguro que estos
fuertes vientos acarreaban imporiantes:-volimenes de
particulas linas de polvo volcanico alterado al Valle.

Al precipitarse este polvo —llamado loess — en el lago,
se hidrataba facilmente creando las conocidas arcillas
lacustres del valle; por este fenémeno se interpreta hoy
que las arcillas son producto principal de la alteracion de
loess glacial.

1.3
Marco vulcanoldgico

Todo material contenido en los deposilos de la cuenca -

del valle de México es directa o indirectamente de origen
volchnico, . -

De origen volcanico directo son, por ejemplo, las lavas

-de los domos pliocénicos del cerro de Chapultepec v del
cerro del Tepeyac. Lo son también las lavas, brechas,
tezontles y cenizas del Perién del Marqués, asi como las
de la sierra de Santa Catarina con su hilera de conos
escoreaceos juveniles rodeados de lavas, y 1as coladas
recientes del Pedregal de San Angel originadas en el
Xitle. Los productos de estos derrames volcanicos
menores no compilen en variedad y volumen con los de
un volcin grande, como o es el cerro San Miguel, que
se eleva al SW de la Ciudad de México. Este complejo
volcan con calderas multiples, estuvo activo desde
finales del Plioceno hasta hars alge mas de 100 000
anos, habigndo producido en un lapso de dos a tres
millones de anos erupciones pumiticas de gran volumen
y energia, varios kildmetros cuadrados de lavas, ademas
de extensos lahares calientes y irios, avalanchas
ardientes y otros numerosos LUpos de piroclasticos, que
han contribuido a los extensos abaricos volcdnicos
que se conocen como Formacidon Lomas.

Entre sus erupciones mas espectaculares, ocurridas en
el Pleistoceno Superior, destacan las conocidas arenas
azules gue irrumpieron al formarse la caldera del cerro
San Miguel hard 170 000 anos; es decrr, a mediados de
la Tercera -Glaciacion. Al precipitarse los piroclasticos
sobre las superficies glaciales en las cumbres dei volcan,
el vapor producido generd lahares calientes que
descendieron con velocidades extraordinanas, avanzando
a distancias de hasta 20 km del créter, para terminar en
las barrancas de Tarango, Tacubaya y San Angel.

Asi como se produjeron lahares calientes hubo
también ocasiones en las que en el curso de la actividad
volcanica resultaron lahares frios {corentes de lodol,
arrastrando extraordinarios bloques de roca en una
matriz areno-lodosa. Efectivamente, superpuesto a los
depdsitos de morrenas en Tacubaya y Tarango, se
reconoce un potente lahar ciclopeo que debe haber
descendido de la regién de Cuajimalpa a finales del
avance glacial del lllinois Inferior, antes de la erupcion de
las arenas azuies.

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

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

1.4
Estratigrafia general

I -

al Depositos del lago. Los depdsitos de la planicie del
Valle de México son los que comunmente s€ conocen
como depésitos del lago. Hay que sefalar. que ello
soclamente es valido y correcto para ciertos tiempos
geoldgicos con condiciones climéticas que propiciaban la
existencia de un lago. En la cuenca cerrada podia existir
un lago cuando las lluvias superaban a la evapo-
transpiracton, el que desaparecia cuando ésta superaba a
las Huwvias. Obviamente, el factor que dorminaba dicho
equilbno era la temperalura ambiental: si el clima se
enfriaba, se formaba un lago; si se calentaba, el lago
disminuia y hastla desaparecia.
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Fig 5 Estrahigrafia de la planicie lacustre, Ciudad de México
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Consecuencia de lo anterior ¢s 1o que llaman los
geodlogos transgresiones lacustres o regresiones
lacustres. El resultado préctico de este juego era la
depositacion de arcillas o formacidn de suelos. Ef lago
subsistia durante las épocas de calor {sequia) en las
parles centrales de la cuenca, continuando aquf su
depdsito de arcillas {Jacustres); en las partes marginales
{transicion} ocurria lo contrario, donde entre arcillas
lacustres se intercalaban frecuentemente suelos secos.

Teniendo en mente los conceplos geoldgicos,
litoldgicos y de temperatura expuestos, es relativamente
facil interpretar la secuencia de los llamados depdsitos
lacustres, a la luz de los cambios climaticos del ¢timo
medio millén de anos. En ese lapso, que corresponde al
Pleistocenc Superior, se han desarrollado en el
Hemisferio Norte dos glaciaciones (clima frio} con tres
periodos interglaciares (clima moderado a caliente).

El clima de la cuenca del Valle de México ha sido una
funcitn directa de dichos cambios, razén por la cual se
puede reconocer en la secuencia estratigrafica de los
depositos del lago las grandes vanaciones climaticas.
Esta circunstancia, combinada con un analisis minucioso
de las erupciones volcanicas, de las cuales ha sido
posible fechar algunas, ha llevado a una geologia
climatica de los depésitos del lago (ref 1}. Ademas, se
ha logrado establecer una correlacion estratigrafica de
dichos depbsitos con las secuencias volcinicas de

Las Lomas al poniente de la ciudad.

Zeevaert presentd en 1953 (rel 2} la primera
interpretacion de la secuencia estratigrafica de los
depositos lacustres. Mooser (ref 1) ie ha agregado
informacién reciente, fundamentalmente sobre la
mnterpretacion de edades geologicas y las correlaciones
estratigraficas establecidas entre Las Lomas vy la planicie;
en esta interpretacion estratigrafica de la plamcie ya no
se habla de formaciones Tacubaya, Becerra y Tarango,
ya que estas unidades litolégicas, con excepcion de la
Tarango, no se prolongan de Las Lomas al retteno
lacustre aluvial.

En la fig 5 se presenta en forma siniélica la
interpratacidn de la estratigrafia propuesta por Mooser.
No6tlese que las erupcicones de arenas azules, ocurridas
hace 170 000 anos, representan lo que antes se definia
como Formacién Tarango {refl 2).

b} Depoésitos de transicion. Los depdsitos lacustres del
centro de la cuenca van cambiando a medida que se
acercan al pie de Las Lomas; lo gue ocurre es que enlre
las arcillas lacustres van intercalandose capas de suelos
limosos, cuerpos de arenas fluviales y, en ciertos casos,
especialmente en la desembocadura de arroyes y rios,
importantes depositos de gravas y boleos, Obviamente,
las aportaciones fluviales de Las Lomas al gran vaso de
sedimentacion, que es la pfanicie, se depositan
especialmente en el quiebre morfologico Lomas-PlaniCie
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£l fago central nunca fue profundo; de ahi que los
arroyos que bajaban por las barrancas y desembocaban
en la planicie no lograron formar deltas extensos que se
introdujeran mucho a dicho lago. Los clisticos fluviales
y aluviales se acumulaban consecuentemente en el
quiebre morfolégico y se interestratificaban localmente
con la serie arcillosa lacustre superior. Sin embargo, en
la sene arcillosa lacustre inferior, las aportaciones de 10s
glaciares que bajaron en el lllinois Inferior hasta Rio
Hondo, Virreyes, Tacubaya, Barranca del Muerto vy San
Angel, depositando morrenas con fuertes volumenes de
clasticos y boleos, lograron formar acumulaciones
aluviales extensas que parten del pie de Las Lomas y se
adentran en la planicie aluvial,

En la fig 6 se reproduce este hecho en el corte
geoldgico, que muestra la estratigrafia de la zona de
uansicion,

c) Depésitos de Las Lomas. En la secuencia
estratigratica de Las Lomas se identitican cuatro
fenbmenos geologicos:

* 1a acumulacion de potentes depobsitos de erupciones
volcanicas explosivas. -

« La erosibn subsecuente de estos depdésitos,
formandose profundas barrancas.
E! depbsito en las barrancas de morrenas, y
El relleno parcial de esas barrancas con los productos
cldsticos de nuevas erupciones,

Las anteriores unidades quedan separadas unas de
otras por suelos rojos, amarillos o cafés segan el clima
gue rigi6 después de su emplazamiento. En la fig 7 se
muestra esa estratigralia, que se extiende sobre un
intervalo que cubre el vitimo medio millon de afos.

GLACIACION
WISCONSIN

INTERGLACIAL
SANGAMON

GLACIACION
ILLINOIS
SUPERIOR

GLACIACION

ILLINOIS
INFERIOR

-150 m

GRAN 2 5
INTERGLACIAL = = 2|
YARMOUTH ==
{ - 500 000 ANOS
ANTES DE HOY)

Fig 7 Estratigrafia de Las Lomas
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2
Depoésitos del lago

2.1
Proceso de formacién de los suelos

Los suelos arcillosos blandos son la consecuencia del
proceso de depdsito v de alteracion fisicoquimica de los
materiales aluviales y de las cenizas volcinicas en el
ambiente lacustre, donde existian abundantes colonias
de microorganismos y vegetacion acualica; el proceso
sufnd targas interrupciones durante los periodos de
intensa sequia, en |05 que el nivel del lago bajo y se
formaron costras endurecidas por deshidratacién o por
secado solar. Otras breves interrupciones fueron
provocadas por violentas etapas de actividad volcdnica,
que cubrieron toda la cuenca con mantos de arenas
basalticas © pumiticas; eventualmente, en los pericdos
de sequia ocurria también una erupcitn volcanica,
formandose costras duras cubiertas por arenas
volcanicas.

El proceso descrito formd una secuencia ordenada de
esiratos de arcilla blanda separados por lentles duros
de limos arcillo-arenosos, por las cosiras secas y por

arenas basallicas o pumiticas productos de las emisiones:

volcanicas. Los espesores de las costras duras por
deshidratacion solar tienen cambios graduales debido a
las condiciones topograficas del fonde del lago: alcanzan
su mayor espesor hacia las onilas del vaso y pierden
importancia y, aun llegan a desaparecer, al centre del
rmismo, Esto ultimo se observa en el vaso del antiguo
lago Texcoco, demostrando que esta reyion del lago
tuve escasos y breves periodos de sequia.

2.2
Evolucion do las propiedades mecénicas

a) Consolidacion natural. £l proceso de formacion de
los suelos implhicd que se consolidaran bajo su propio
peso, excepto en las costras duras, que se
preconsolidaron fuertemente por deshidratacion o
secado solar y que en su parle infenor formaran una

zona ligeramente preconschidada. Considerando que la
masa de suelo predominante era muy blanda y
normalmente consolidada, la variacitn de su resistencia
al corte con la profundidad debi6 ser lineal y
seguramenle muy similar en cualquier punto del lago.

Es factible que en el lago Texcoco, que practicamente
no sufrid elapas de sequia, y donde el contenido salino.
de sus aguas era méas alto, las arcillas fueran algo mas s
blandas y compresibles que en ¢l resto de la cuenca. :

b} Consoldacion inducida. El desarrolio urbano en la
zona lacustre de la cuenca del Valle de México ha
ocasionado un complejo proceso de consolidacion, en el
que se distinguen los siguientes factores de influencia:

* 1 a colocacion de rellencs desde la época
precorlesiana, necesanos para la construccion de
viviendas y pirdmides, asi como para €l desarrollo
de zonas agricolas.

* La apertura de tajos y lWneles para el drenaje de
aguas pluviales y negras, gue provoco el abatimento
del nivel fredtico, lo que a su vez incrementd el
espesor de la costra superficial y consolidd la parte
superior de la masa de arcilla.

* |a exilraccion de agua det subsuelo, que ha venido
consohidando progresivamente a las arcillas, desde los
estralos mas profundos a fos superficiales.

* | a construccion de estructuras,

c} Resistencia al corte. Las etapas del proceso de
consohdacion implhican fa evolucibn de la resistencia
al corte de los suelos descrita esquemdticamente en la
fig 8.

2.3
Caracteristicas estratigraficas

a) Costra superhcial (CS). Este estrato esta integrado
por tres subestralos, que constituyen una Secuencia de
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Fig 8 Evolucion de la resistencia al corte

materiales naturales cubiertos con un relleno artificial
heterogéneo, a saber:

Relleno artificial {RA). Se trata de restos de
construccion y relleno argueoldgico varia entre 1y
7 metros.

Suelo blando (SB). Se le puede describir como una
serie de depositos aluviales blangos con lentes de
material edlico intercalados.

Costra seca {SS). Se formé como consecuencia de
una disminucidon del nivel del lago, quedando expuestas
algunas zonas del fondo a los rayos solares.

b} Sene arcillosa lacustre superior, El perfil
estraligrafico de los suelos del lago, entre la superficie y
la llamada Capa Dura, es muy uniforme; se pueden
idenuticar cuatro estratos principales, acordes con su
origen geologico y con los efectos de la consolidacidn
inducida por sobrecargas superficiales y bombeo
profundo, estos estratos lienen intercalados lentes duros
que se pueden considerar como estratos secundarios,

A esla parte se le identificard como sene arcillosa
lacusire superior y tiene un espescr que varia entre 25 y

50 m aproximadamente. La eslratigrafia anterior se
resume a continuacion.

4 Costa superficial
Arcillas preconsolidadas
superficiales
Estratigrafia | Estratos Arcillas normalmente
entre la principales | ¢onsolidadas
superficie Arcillas preconsolidadas
y la Capa prefundas
Dura
Estratos Capas de secado solar
secundarios & Lentes de arena volcanica
\ Lentes de vidrio volcanico

Enla tig 9 se ilustran dos ejemplos de la identificacion
de estos estralos, excepto los preconsolidados
profundes, en dos sitios con diferente nivel de
preconsolidacién. A continuacidn se describen
brevemente las caracteristicas de los estratos que
integran esta serie arcillosa.



° o ] [ ]
{ 3 i — ”a
L] { [
‘\ i 5 ] §
: ]
ok \‘ t T
' 1) ARENA
v
\
£ (13 “ LD e
: \
o 1 - SECADO
S y SOLAH
Fa Ty
=
=2
('S
[&]
oc
[+ 9
r - SECADO
SOLAR
Lo
E:_ ; VIDRIO
b D VOLCANICO
VIDRIO
8 0
1o Y VOLCANICO

a) Silio ligeramente preconsolidado

CS COSTRA SUPERFICIAL
‘PCS SUELO PRECONSOLIDADO SUPERFICIAL
NC  SUELO NORMALMENTE CONSOLIDADO

q. RESISTENCIA DE PUNTA DEL CONO, EN kg/cm?

Qe
0 -] L) L] __‘__
—+
ap _T__ <t
”
Y
D \
"nE
(®
rCE
wr
13
FLT o @ ‘
+
gk )

NC
b} Sitio preconsohidado 1’

RA  RELLENO ARTIFICIAL

SB  SUELO BLANDO

S5 COSTRA SECA POR 5ECADO S0LAR
LD  LENTES DUROS

Fig 8 Perfiles tipo de fos suelos de la zona del lago, en funcidn de la resistencia al corte determinada con cono

Arcilla preconsolidada superficial (PCS). En este
estrato superficial, las sobrecargas y relienos provocaron
un proceso de consolidacidn que transformd a los suelos
normaiente conschdados, lecalizados por debajo de la
costra superficial CS, en arcillas preconsolidadas.

Arcilla normalmente consolidada {(NC). Se localiza por
debajo de la profundidad hasta la que afeclan las
sobrecargas superficiales y por arnba de los suclos
preconsolidados por el bombeo profundo, abajo
indicados. Es tmportante aclarar que eslos suelos se han
idenuficado como normalmente consolidadas para las
sobrecargas actuales, porque aun estas arcillas han
sufrido un proceso de consolidacién a partir de su
condicidn inicial.

Arcilla preconsolidada profunda {PCP). El bombeo
para abastecer a la ciudad de agua potable ha generado

'un fendmeno de consolidacion, mas significativo en las
arcillas profundas que en las superficiales.

Lentes duros (LD). Los estratos de arcilla estan
interrumpidos por lentes duros que pueden ser coslras
de secado solar, arena o vidrio {pbmez} volcanicos;
estos lentes se ulilizan como marcadores de la
estratigrafia.

¢) Capa Dura, La Capa Dura es un depésilo de imo
arenoso cen algo de arcilla y ocasionales gravas, con

uha cementacibn muy heterogénea, su espesor €5
vanable, desde casiimperceplible en la zona cential del
lago gue no llegd a secarse, hasta alcanzar unos cinco
metros ¢n 1o gue fueron ontlas det tago Desde el punto
de wista geolbygico, este estrato se desarrolld en el
periodo interglacial Sangamon.

d) Serne arcillosa lacustre inferior. Es una secuencia de
estratos de arcilla;sepajados por lentes duros, en un
arreglo semejante al de la serie arcillosa superior; el
espesor de esle estralo es de unos guince metros al
centro del lago y -practicamente desaparece en sus
orillas. La informacion disponible de este estralo es muy
reducida, como para mtentar una descripcion mas
completa.

e) Depodsios protundos. Es una sene de arenas y
gravas aluvialus imosas, cementadas con arcillas duras
y carbonalos de calcio, la parte supenor de esios
depodsitos, de unos cinco metras, estd mas endurecida,
abajo de la cual se encuentran estratos menos
cementados y hasta arcillas preconsolidadas.
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.3
Depésitos
de transiciéon

3.1
Caracteristicas generales

Los depdsilos de transicion forman una franja que
divide 10s suelos lacusties de las sierras que rodean al
valle, de los aparatos volcdnicos que sobresalen en la
zona del lago. Estos materales de origen aluvial se
clamifican de acuerdo al volumen de ¢lasticos que fueron
arrasttados por las cornenles hacia el lago v a la
frecuencia de los depdsitos; asi, se generaron dos lipos
de transiciones: interestratificada y abrupta; ambas
condiciones se describen a continuacion,

3.2
Condicidn interestratificada de! poniente

Esta condicidn se presenta en los suelos que se
onginaron al pie de barrancas, donde se acumularon los
acarreos fluviales que descendieron de las iocmas a la
planicie, estos depOsitos tienen semejanza con deltas,
solamenle que se extendieron hasta la arcilla del antiguo
lago Texcoco, formandose intercalaciones de arcillas
lacustres con arenas y gravas de rio (higs 2 y 3).

En el proceso de formacidon de ios suelos, el ancho de la
lranja de estos depbsitos transicionales
interestratificados varit segun el clima prevaleciente en
cada eépoca geoldgica, asi, cuando los glaciares en las
barrancas de Las Lomas se derritieron, a finales de la
Tercera Glaciacion, los dep6sitos fluviales
correspondientes {formados al ple de los abanicos
valcanicos) resultaron mucho mas potentes y extensos
que los originados a linales de la Cuarta Glaciacién, con
mucho menor espesor de las cublertas de hielo.

Ceonsecuentemente, y generalizando, puede hablarse
de una zona de transicidn interestratificada cambiante y
ancha al pie de Las Lomas; esta area contiene en sus
parles mas profundas, debajo de la llamada Capa Dura,
deptsitos cadticos glaciales, laharicos y fluvioglaciales
caraclerizados por enormes blogues depositados en la
boca de ias barrancas de San Angel, del Muerto,
Mixcoac, Tacubaya, Tarango y Rio Hondo {fig 10).

A DEPOSI

V N

- p‘ - - .
- - - .
. ' T
P - - . . //A
= - NI/ PLANTA

TOS DE TRANSICION A’

CORTE A-A’

ARCILLA

LACUSTRE

[]DEPOSITOS
“ ALUVIALES

EZ)Tosas

Fig 10 Transicion interestratificada ancha
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Por otra parte, los depositos aluviales pueden ser
recientes, y entonces sobreyacen a los depositos
lacustres, como lo muestra la fig 3; tal es el caso de la
cubierta de suelos negros, organicos, arenoses y
limoarcitlosos del Holoceno, que se extienden desde el

pie de Las Lomas sobre 2 o 3 km al oriente formando las
riberas del lago histérico de los tollecas.y mexicas.

Otra zona de transicidn interestratificada ancha se
exliende del valle de Cuautepec hacia el sur (fig 11).

DEPOSITOS DE TRANSICION

~100 m ~ 100 m
-
W ~ - I //
AN ~ AN NN = .
V/ ARCILLA ) SUELOS 7S 7]|BASALTOS Y
ALACUSTRE ~- 1 ALUVIALES *s=>] LAPILLIS
Fig 11 Transicion interestratificada angosta

3.3
Condicion abrupta cercana a 10s cerros

Esta condicion se identifica en el contacto entre los
reflenos de la cuenca y los cerros que sohresalen de
dicho relleno, a manera de isiotes; en este caso, los
depositos fluviales al pie de !os cerros son practicamente
nulos, lo cual origina que las arcillas lacustres estén en
contacto con la roca (fig 12). Esla transicion abrupta se

presenta en el Pefion de los Banos, el Pefion del
Marqués, el cerro de ia Eslrella y el cerro del Tepeyac, ia -
estratigrafia tipica de estas zonas esta integrada por

Ia serie arcillosa lacustre interrumpida por numerosos
lentes duros, de los materiales erosionados de los cerros
vecinos.

DEPQOSITOS
LACUSTRES

'/ / /| ARCILLA LACUSTRE

PENON DEL MARQUES

DEPOSITOS .
LACUSTRES

LR

>, BASALTOS Y LAPILLIS

Fig 12 Transicion abrupta de isivte o depdsitos fcustres
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Es inleresante mencionar que en ia cercania del Pefidn
de los Bahos se encuentran intercalaciones de lentes
delgados de travertino silicificado, producto de las
emanaciones de aguas termales; lo anterior se ilustra
con el sondeo de cono eléctrico que se presenta en la

fig 13.
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4
Depo6sitos de lomas

4.1
Caracteristicas generales

La zona de Las Lomas estsd formada por las serranias
que limitan a la cuenca al poniente y al norte, ademdas
de los derrames del Xitle al SSW; en las sierras.
predominan tobas compactas de cementacidn variable,
depositos de origen glacial y aluviones. Por su parte, en
el Pedregal del Xitle, los basallos sobreyacen a las tobas
y depositos fluviglaciales méas antiguos,

4.2
Zona poniente

a) Sierra de las Cruces. Ests constituida por abanicos
volcanicos, caractenzandose superficialmente por la
acumulacion de materiales piroclasticos durante su
aclividad explosiva (principalmente en el Plioceno
Infertor} y que fueron retransportados por agua y hielo
en épocas posteriores.

En la formacion de Las Lomas se observan los
siguientes elementos litolbgicos, producto de erupciones
de grandes volcanes andesilicos estratificados.

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

Capas de erupciones pumiticas. Correspondientes a la
actividad volcanica de mayor viglencia y que se
depositaron como lluwia, en capas de gran uniformidad
hasta lugares muy distantes del criter.

Lahares. Definidos como acumulaciones cadticas de
materia! piroclastico arrastrado lentamente en cornientes
lubricadas por agua, generadas por lluvia torrencial
inmediatas a la erupcion,

Lahares calientes. Correspondienies a cornentes
impulsadas y lubricadas por gases cabentes; son las
menos frecuentes ya que esldn asociadas a erupciones
paroxismicas de extraordinana violencia; las arenas y
gravas azules son las mas representativas de cslos
depositos.

Depdositos glaciales. Caracterizados por grandes
bloques angulosos en una matriz mas fina, dispuestos en
forma cabtica; estos depdsitos generalmente presentan
un color rosa.,

Depdsitos fluvioglaciales. Producte del arrastre del
agua que se deirite y sale del glacial; se distinguen por
su ligera estratificacion.

Depositos fluviales. Correlacionables con ia formacion
clastica aluvial del relleno de la cuenca del Valle de
Meéxico.

Suelos. Producto de la alteracion de lahares y cenizas,
de color rojo y gris asociadeos a cimas hiumedos y -
aridos, respectivamente,

Por otra parte, los depésitos mas antiguos presentan
fracturamiento y fallamiento tectonico dirigidos
prncipalmente al NE, direccidn que mantienen la
mayoria de las barrancas de la zona,

b} Pedregal del Xitle. Del cerro del Xitle descendid,
hace unos dos mil afos, una extensa colada de lavas
basaliicas; sus numerosos flujos cubrieron las lomas at
pie del volcan Ajusco y avanzarcn en sus {rentes hasta
la planicic lacustre entre Tlalpan y San Angel. Las lavas
descendiercn scpultando dos importanies valies
anbiguos: uno en el Sur, que se dirigia anteriormente a
las Fuentos Brotantes de Thalpan; otro en el Norte, el
mayor, que se extendia entie el cerro Zacaltépell y las
lormas de Tarango. Este aiimo valle contaba con dos
cabeceras: una en los flancos onentales del cerro de la
Palma y la otra en la barranca de La Magdalena
Conureras thg 14}, A la zona cubierta por lavas, se le
identfica como los pediegales de: San Angel,

San Francisco, Santa Ursula, Carrasco y Paderna.
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Por olra parte, debe haber existidc otro importante
valie aun mas al Sur, entre las Fuentes Brolanles de
Thalpan y la sierra de Xochitepec; este valle tuvo su
cabecera en Monte Alegre. Este afluente debe haber
sido sepultado durante la erupcion del Ajusco, en el
Cuaternario Superior.

Muy antenormente a la erupcion de! Xitle, en el llinois
{hace 200 000 afios) avahzaron grandes cuerpos de
hielo; estos glaciares fluyeron de la barranca
de La Magdalena Contreras hasla las partes bajas de la
antigua planicie lacustre, acercandose a lo que hoy es
San Angel,

Indicios de morrenas con multitud de blogues grandes
se han encontrado en San Angel asi como en las .
Fuentes Brolantes; por consiguiente, debajo de las lavas
de! Pedregal de San Angel deben existir importantes
acumulaciones de morrenas y secuencias fluvioglaciales
derivadas de su erositn, Por otra parte, también puede
asegurarse que antes de que las lavas del Xitle cubrieran
el sitio, esle valle fue inundado por otras coladas lavicas:
en el corte geologico de la fig 15 se ilustra .
esquematicamente la estratigrafia descrita.

SSE

ALUVION

BASALTOS PEDREGAL DEL XITLE
BASALTOS CHICHINAUTZIN

TOBAS, ARENAS Y DEPOSITOS FLUVIALES

DWMN =

5 ACARREOS FLUVIOGLACIALES
6 FORMACION TARANGO
7 SIERRA XOCHITEPEC

Fig 15 Seccidn Chichinautzin-Lomas cortando el Pedregal de San Angel (corte A-A' de la fig 14)

4.3
Zona norte

Esta regidon corresponde a la sierra de Guadalupe; se
integra principalmente por rocas volcanicas daciticas y
--andesiticas, en forma de un conjunto de elevacioncs

dbmicas que se extienden desde el Tepeyac, en el SE de
. la sierra, hasta la zona de Barnentos, en ¢l NW. £n su
parte central, esla sierra ests afectada por un graben -
que se extiende al NNE, formando el valle de
Cuautepec; en el extremo septentrional de dicho graben
y genélicamente ligado a &l, se eleva un volcan, cuyas
cumbres erosionadas constituyen las porciones mas allas
de la sierra de Guadalupe y se denomina cl cerro

Tres Padres.

E! tectonismo que ha regido el vulcanismo de la sicrra

de Guadalupe remonta al Mioceno Medio; consiste

de fracturas y fallas dingidas al ESE. E! graben de
Cuautepec, como se dijo, obedece 2 un tectomsmo
drigido al NNE ocurnido en el Mioceno Superior,
Finalmenle, un lectonismo orienlado hacia el ENE, y
caincidiendo en direccion con el alineamienio de la sierra

de Santa Catarina, afecta a la totalidad de la sierra de
Guadalupe en el Pliocceno Supernor y Pleistoceno.

Una caracteristica de la sierra de Guadalupe son los
potentes depositos de tobas amarillas que cubren
105 pies de sus numerosas elgvaciones en forma de
abanicos aluviales. Estas tobas consisten de estratos de
wvidno pumitico fino a grueso; son los producios de las
erupciones violentas gue genérafon la sierra de
tas Cruces durante el Mioceno y Pleistoceno inferior,

Durante el Pleistoceno Medio y Supenor, las
oscilaciones climiticas produjeron periodos glaciales e
mierglaciales, que sometieron a la sicrra de Guadalupe a
ciclos de erosion pluvial y edhca, formandose pequerios
depositos de aluviones y loess. Finalmente, al azolvarse
la cuenca de México a consecuencia de la formacidn
dr: la sierra de Chichinautain, Ia sierra de Guadalupe fue
todeada por depésitos aluviales y lacustres en el sur,
esle y norle; de estos depobnos emerge esla sierra hoy
coma isla.
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ZONIFICACION
'GEOTECNICA

En este capitulo se presenta la zonificacion del area
urbana basada en las propiedades de compresibilidad vy
resistencia de los depésitos caracleristicos de la cuenca:
lacustres, aluviales y volcénicos; en la fig 16 se presenta
una zonificacion actualizada que sigue los lineamientos
presentados por Marsal y Mazari en 1959 (ref 3).
Durante el estudio de una iinea especifica del Metro,
esta zonificacidn debe consultarse para definir en forma
preliminar los problemas geotécnicos que se pueden
anticipar, relacionados con el disefio y construccién de
las estaciones vy tramos intermedios. La zonificacion se
complementa con informacion estratigrafica tipica, la
cual permitird desarrollar las siguientes etapas miciales
del estudio:

* Realizar un analisis preliminar de las condiciones de
estabilidad y comportamiento de la estructura durante
la construccion y funcionamiento de la linea: asi
podran identificarse las alternativas de solucion
factible a estudiar durante el disefio definitivo.

* Planear la campaiia de exploracion, identificando los
sitios donde eventualmente puedan presentarse
condiciones estratigraficas complejas.

* Establecer las 1écnicas de exploracion y muestreo
aplicables en cada tramo de la linea.

A
Zona del Lago

Esta zona se caracteriza por 10s grandes espesores de
arcillas biandas de alta compresibilidad (fig 17), que
subyacen a una costra endurecida superficial de espesor
variable en cada sitio, dependiendo de la localizacion e
historia de cargas. Por ello, la zona del lago se ha
dividido en tres subzonas atendiendo a la importancia
relativa de dos factores independientes; a) el espesor y
propiedades de la costra superficial, v b) la consolidacion
inducida en cada sitio.
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1.1 e

Lago Virgen

Corresponde al sector oriente del lago, cuyos suelos La estratigrafia tipica de la subzona Lago Virgen arriba
practicamente han mantemido sus propiedades de la Capa Dura se ilustra en la frig 18; en la tabla 1 se
mecanicas desde su formacion; sin embargo, el reciente presentan las propiedades medias de 10s estratos.

desarrollo de esta zona de la ciudad, esta incrementando
las sobrecargas en la superficie y el bombeo profundo.

RESISTENCIA DE PUNTA g_, kg/cn?

o 0 " i‘D

L &
[/ dr
s .
T "s
£"° 1
N
D .
<
o
0O o
=
2 e
L
O
m .
u- .
20 . L — —
as E
“XL 1
20

Fig 18 Sondeo Je cono eléctrico en la'subzona Lago Virgen

TABLA 1. ESTRATIGRAFIA Y PROPIEQADES, LAGO VIRGEN t

! Espesor, v, en c.en &, en
Estrato® gnm t/m? t/m? grados
Costra superficial 10a2b 1.4 1.0 20
Serie arcillosa superior 38 a 40 1.15 0.5a1.0 -
Capa dura"”* 1a2 — 0a10 25a36
Serie arcillosa inferior 15a 30 1.25 a4 -

" En orden de aparnctdn a partir de la supetiicie.
** La informacién disporibie ¢s muy hmuada; los pardmetros presentados comesponden a prugbas tnaxiales CU.
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1.2 ‘
Lago Centro |

Esta asociada al sector no colonial de la ciudad, que Las caracteristicas estratigraficas propias de esla
se desarrollé desde principios de este siglo y ha estado subzona se presentan en la tabla 2, yenia fig 191a
sujeto a las sobrecargas gengradas por construcciones resistencia del cono eléctrico de la sene arciilosa
pequefias y medianas; las propiedades mecénicas del superior; es_interesante comparar esla figura con la
subsuelo en esta subzona represenian una condicidon fig 18, para observar el incremento de resistencia-
intermedia entre Lago Virgen y Lago Centro I, onginado por las sobrecargas.

RESISTENCIA DE PUNTA q_, kg/cm?
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Fic 19 Sondeo de cono elécirico en la subzona del Lago Centro /

TABLA 2. ESTRATIGRAFIA Y PROPIEDADES, LAGO CENTRO i

. Espesor, f.en c,en 2, en
Estrato* en m t/m?3 t/m? grados
Costra supeificial 436 1.6 4 25
Serie arcillosa supenior 203 30 1.2 la?2 -
Capa dura®* 3ab 15a16 0aid 25a26

Serie arcillosa inferior 8a10 1.3a1.35 5a8 -

* En orden de apancidn a partr de la superficie,
** La informacion disponible es muy limitada, los pardmetios presentados corresponden a pruebas triaxiales CU.



PRO: ..vDIDAD Z, m

1.3 .-

Lago Centro Il
Esta subzona corresponde con la antigua traza de ia

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

RESISTENCIA DE PUNTA q,, kg/cm?
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Fig 20 Sondeo de cono elécirico en la subzona
def Lago Centro If

, . ; i

plazas y jardines durante largos periodes de tliempo, v ¢ .
arcillas muy blandas en los cruces de antiguos canales.
Asimismo, el inlenso bombeo para surtir de agua a la

ciudad se refleja en el aurnente general de la resistencia
de los estratos de arcillas por efeclo de la consolidacion

inducida, como se observa en la fig 20, que conviene

comparar con ja 18 y 19; en la tabla 3 se resume la
estraligralia caracteristica de esta subzona.
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Fig 21 Estratgrafia tipica en g zona de lransicién alta

TABLA 3. ESTRATIGRAFIA Y PROPIEDADES, LAGO CENTRO Il

, Espesor, . en c, en g, en
Estrato’ en m vmd t/m? grados
Costra superficial 6ail0 1.7 4 25
Sene arcillosa superior 20a25 1.3 3 -
Capa dura** 3ab 15a16 Qa0 25a 36
Serie arcillosa inferior 6a8 1.3a1.4 6al2 -

* En orden de apancion a party de la superhicre

** La wmlormacion disponibte es muy hmitada, 10s pardmetros presenlados corresponden 3 pruebas tnaxiales CU
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E - 2
Zona de Transicién RESISTENCIA DE PUNTA q_, kg/cm

-] 0o 200

2.1
Interestratificada del poniente

Es la franja comprendida entre las zonas del lago y de
Las Lomas; en esla zona se alternan estratos arcilloses
depositados en un ambiente lacustre con suelos gruesos
de origen aluvial, dependiendo sus espesores de las

transgresiones y regresiones que experimentaba el

definié donde desaparece 1a serie arcillosa infenor, que
corresponde aproximadamente con la curva de nwel
donde la Capa Dura estd a 20 m de profundidad
respecto al nivel medio de la planicie. .

Conviene dividir esta transicion en subzonas, en

antiguo lago,
La frontera entre las zonas de transicion y del lago se
—— |

funcibn de la cercania a Las Lomas y sobre todo del

PROFUNDIDAD Z, m

espesor de suelos relativamente blandos; se identifican
asi las transiciones alta y baja, que se describen a
continuacion.

. s AVANCE CON BROCA

a) Transicion Alta. Es la subzona de transicién més

estratigraficas producto de los depositos aluviales
cruzados; la frecuencia y disposicién de estos deposilos
depende de la cercania a antiguas barrancas. Bajo estos

materiales se encuentran estratos arcillosos que
sobreyacen a los depositos propios de Las Lomas
{tig 21).

proxima a Las Lomas; presenta irregularidades i s s———

La estratigrafia cominmente encontrada tiene las —

. w0
caracleristicas anotadas en la tabla 4 {fig 22).

Fig 22 Sondeo de cono eléctrico en la subzona de
transiciOn alta

TABLA 4. ESTRATIGRAFIA Y PROPIEDADES, TRANSICION ALTA

Espesor, {. en c, en &, en

Estrato® enm /m3 t/m? grados
Costra superficial 8210 1.6 10 20
Suelos blandos 4a6 1.3 5 0

L]
* En orden de aparicién a parur de 1a superhoie
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b} Transicibn Baja. Corresponde a la transicion vecina
a la zona del lago; aqui se encuentra 13 serie arcillosa
supengr con inlercalaciones de estratos lmoarenosos de
ongen aluwial, que se depositaron durante las
regresiones del antiguo lago. Este proceso dio origen a
una estratificacién compleja, donde los espesores y
propiedades de los materiales pueden tener variaciones
importantes en cortas distancias, dependiendo de la
ubicacian del sitio en estudio respecto a las cornentes de
anliguos rios y barrancas

Por lo anterior, puede decirse que las caraclerislicas
esiratligraficas de la parte superior de la transicion baja
son similares a la subzona del Lage Centro [ o Centro i,
teniendo en cuenta que: al la costra superficial esta
formada esencialmente por depodsilos aluviales de
capacidad de carga no uniforme, b} los materiales
compresibles se extienden Gnicamente a profundidades
méaximas del orden de vemnte melros, ¢ existe
interestratificacion de arcillas y suelos imoarenosos, v
d) se presentan mantos colgados.

En la fig 23 se muestran los resultados de un sondeo
de cono caracteristico de esta subzona.

2.2

Abrupta cercana a los cerros

Es la transicion entre la zona del Jago y cerros aislados
como el del Pefidn de los Banos, en la que arcillas
lacustres estan intercaladas con numerosos lentes de
rmaleriales erosionados de l0s cerros v hasta lenles
delgados de travertino siicificado. La fig. 13 se dustra la
complejidad estratigralica de una de estas transiciones.
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Fig 23 Sondeo de cono clécirico en la subzona de

transicion baja
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3
Zona de Lomas

En la formacion de Las Lomas se observan los
_siguientes elementos hitologicos, producto de erupciones
de los grandes volcanes andesiticos estratificados de ta

"sierra de las Cruces:

s

Horizontes de cenizas voicanicas.
Capas de erupciones pumiticas.
Lahares.

Avalanchas ardientes.

Depositos glaciales.

Depositos fluvioglaciales,
Depositos fiuviales.

Suelos.

Eventualmente se encuentran rellenos no
compaclados, utilizados para nivelar terrenos cerca de
las barrancas y lapar accesos y galerias de minas
antiguas.

Todos esios materiales presentan condictones
irregulares de compacidad y cementacion, que
determinan la estabilidad de las excavaciones en esta
zona: por ello, exceptuando a los cortes en lahares
compactos, en los demas depo6sitos pueden desarrollarse
mecanismos de falla.

Tokus y lahares fracturados. Estos matenales pueden
presentar fracturas en direcciones concurrentes que
generan blogues potencialmente inestables; estos
bloques pueden activarse bajo la accidn de un sismo o
por efecto de la alteracidn de las superficies de
fracturamiento, al estar sometidas a un humedecimiento
producto de la infiltracidn de escurrimientos no
controlados. En algunos casos, las fallas locales en la-

superficie del corte podrian generar taludes invertidos de”

estabilidad precaria.
Un aspecto significativo de las tobas, es que algunas
de ellas son muy resistentes al intemperismo y gue

incluso endurecen al exponerse al ambignte mientras que’

otras son facilmente degradables y erosionables.

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

Lahares poco compactos y depésitos glaciales y
fluvioglaciales. Estos depbsitos presentan una
compacidad y cementacidn muy erratica, por lo gue la
erosidn progresiva de origen eodlico vy fluvial tiende a
generar depodsitos de tatud creciente, que stlo detiene su
avance cuando alcanzan el &ngulo de reposo del suelo
granular en estado suelto.

De la descripcién anterior se concluye que los
principales agentes de activacion son el agua vy el viento,
por lo cual es necesano proteger es10s materiales contra
un intemperismo prolongado.

Basaltos. Son los pedregales generados por el Xitle
{fig 16), formados por coladas lavicas que presentan
discontinuidades como fracturas y cavernas,
eventualmente rellenas de escoria. La estabilidad de

‘excavaciones en es!os basaltos debe analizarse en

funcién de los planos principales de fracturamiento y no
de fa resistencia intrinseca de la roca; en el caso de
cavernas grandes debse;estudiarse la estabilidad de los
techos. En la exploracidn geolécnica de esta zona tiene
més valor el reconocimiento geologico detallado vy la
perforacidn controlada con martilios neumaticos en
mayeor numero de puntos, que la obtencién de muestras
con barriles de diamante y maguinas rotatorias.
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UN METODO PARA EL CALCULO DE DEFORMACIONES EN LOS SUELOQS

Agustin Demenegh1 Colina*

Resumen

Se presenta en este trabajo un procedlmlento para el céalculo de las
deformaciones en los suelos, considérando una relacién esfuerzo-
deformacién no lineal, asi como el efecto de 1la presién de
confinamiento en la magnitud de las deformaciones en los suelos, Se
obtiene una ecuacién constitutiva general y luegoc se aplica a las
siguientes condiciones: (a) deformaciones instantaneas en suelos
friccionantes, (b) deformaciones instantdneas en suelos cohesivos
(total y parcialmente saturados), -y (c) deformaciones diferidas en
suelos cohesivos (total y parc1a1mente saturados). El1 procedimiento
para el cdlculo de las deforma01ones de los suelos se ilustra con

varios ejemplos.

1. Introduccién

Presentamos en este articulo una técnica para la determinacidén de las
deformaciones en los suelos, en la gue se hace uso de una relacidén
esfuerzo~deformacién no lineal. Cabe destacar que, dado un cierto
suelo, su deformabilidad depende fundamentalmente de los dos
siguientes factores: (a) su compacidad o consistencia, y (b) la
presion de confinamiento a la que esta sometido. E1l primer efecto es
muy sencillo: al aumentar la compacidad o consistencia se incrementa
la rigidez de la masa de suelo. La presién de confinamiento influye
aumentado la rigidez de la masa de suelo; cabe aclarar gque entendemos
por presidén de confinamiento a la presién isétropa gque actua sobre un
elemento de suelo, la cual es igual en todas direcciones (fig 1).

Ademas, las relaciones esfuerzo-deformacién unitaria en los suelos
son no lineales. Por lo tanto, se hace necesario desarrollar técnicas
que tomen en cuenta los fenomenos anteriores, con el menor numero
posible de propiedades mecdnicas. Es obvio que la ley de Hooke por si
sola no cumple con este propdsito, pues supone una relacién esfuerzo-
deformacién unitaria lineal, y que el mdédulo de Young (médulo de
elasticidad) no depende de la presidén de confinamiento.

En este trabajo. tratamos de desarrollar un procedimiento que tome en
cuenta las factores anteriores, con el propdsito de calcular las
deformaciones de los suelos en func1on de propiedades que no dependan
de la presion de confinamiento.

* Profesor del Departamento de Geotecnia. Divisién de Ingenieria
Civil, Topografica y Geodésica. Facultad de Ingenieria. UNAM



2. Ecuacién constitutiva para el calculo de deformaciones
en los suelos

Juarez Badille (1965) es unc de los primeros investigadores que
propone una ecuacisén constitutiva, en la gue "normaliza" la deforma-
cién volumétrica y el esfuerzo de confinamiento, proponiendo la

siguiente relacién entre ellos

dv / V=- 7 do / ¢

donde V = volumen de un elemento de suelo
¢ = esfuerzo isétropo sobre el elemento de suelo
v = coeficiente de compresibilidad del suelo

Aun cuando la teoria de Juarez Badillo no toma en cuenta el efecto
del esfuerzo desviador, se puede considerar comc uno de los antece-
dentes mas importantes para el estudio de la deformacién en los

suelos.

De: acuerdo con 1los resultados experimentales tanto de laboratorio
-como de campo, la deformacién de un suelo es directamente
proporcional al incremento de esfuerzo desviador e inversamente
proporcional al esfuerzo de confinamiento. Por lo tanto, una ecuacién
constitutiva debe comprender estos dos efectos. En los siguientes
parrafos, apoyandonos en el concepto de "normalizacién" de las
deformaciones y los esfuerzos, presentamos un procedimiento para
tratar de resolver este problema, considerando ademas que la curva
esfuerzo-deformacidén unitaria es no lineal.

Supongamos por un - momento que la presién de confinamiento se
mantuviera constante (fig 1). Demos incrementos de esfuerzo o o T Y
o, (fig 2); podemos usar entonces una variante de 1la ley. de Hooke

para el calculo de la deformacién unitaria, es decir (fig 2)

€= (/) {0, - v (o + )] | (2.1)

donde (1/A) es el coeficiente de proporcionalidad entre el esfuerzo
desviador y la deformacidén unitaria, v la relacién de P01sson Y r un
exponente que depende del tipo de suelo.

Suponiendo que el espesor h del elemento de suelo es suficientemente

pequeno para gque la relacién del esfuerzo horizontal al esfuerzo
vertical sea constante, se tiene que

a =0 / o a, =0 / . (2.2)

es decir o =a o o =a_o {(2.3)

Sustituyendo las ecs 2.2 y 2.3 en la ec 2.1



o)1

g = (1/A) [c)"z - v (a o+ a

es decir e = (1/7) (o [1 -V (a + az)]}r (2.4)
€ = (1/A) (o, £)° (2.5)
siendo £=1-v (a, + az)' (2.6)

Por otra parte, como mencionamos antes, la deformacién es funciodn
inversa del esfuerzo de confinamiento. Veamos a continuacién cémo
tomar en cuenta este efectoﬁ .

Consideremos el elemento de la fig 1, sometido a una presidén efectiva
de confinamiento p;o. Demos ahora incrementos de esfuerzo o, O Y

o, sobre el elemento, tal como se jlustra en la fig 2; estos

incrementos de esfuerzo ocasionan que la presién de confinamiento
p;o aumente en un valor Ap; , dando lugar a un nuevo valor de p: ’

que vale

co

p! = p’ + Ap! ' (2.7)

En términos generales se' acepta que Ap; es iguallal incremento de

esfuerzo normal en el plano octaédrico, © sea, gque es igual al
promedio de los incrementos de esfuerzo

i

bpl = (1/3) (o + 0o + @) = (1/3) 0, + (1/3) (o . + o )

\

Para fines practicos podemos sustituir el valor de 1/3 por
coeficientes, quedando el valor de Ap; de la siguiente forma

Ap; = h»1 o+ b2 { o+ O‘Y ) (2.8)

en donde, dada la experiencia actual b1 = 1/3 y b2 = 1/3
.. @«
Pero, de acuerdo con las ecs 2.3

,
g =a ¢ o =a_ o - (2.3)
Sustituyendo las ecs 2.3 en la ec 2.8
=
Apc b1 o+ b2 ( a o, +a, o, )

Ap: = [ b1 + b2 { a + a, 1] o (2.9)

z



(2.10)

siendo c = b1 +b (a +a ) (2.11)
Sustituyendo en la ec 2.7
pl = p' + C o-z (2.12)

[+] co
Si el suelo tiene cierta cohesién o cementacién, tendrd una resisten-
cia a la tensidn P, (bajo una presidén efectiva igual .a cero), la cual

se puede interpretar como un confinamiento equivalente. Por lo tanto,
la ec 2.12 se puede poner .

p! =p, +b (p/ +co) - (2.13)

El coeficiente b3 se agrega debido a gque los efectos de P, Y de p; en
el comportamiento del suelo no son necesariamente iguales.

Con los resultados anteriores, podemos plantear una ecuacién
constitutiva general, en la que la deformacidén wunitaria es
directamente proporcional a la variante de la ley de Hooke dada por
la ec 2,5, e inversamente proporcional a la presién de confinamiento
p! dada por la ec 2.12, es decir (Deméneghi 1984) '

dh 1 (fo ) d(fo )
I z z (2.14)

h A [p, +b, (P! +co))”

donde A es el moédulo de rigidez del suelo y r y s son exponentes que
dependen de la clase de suelo.

Se observa experimentalmente que el exponente r es del orden de 1
para la mayoria de los suelos, por lo gue la ec 2.14 queda

dh 1 ( fo ) A(foc )
—_= - - - - - (2.15)
h A [p, tb, (P! *+co)]
Sea P, = b, + b3 p;o - (2.16)
dh 1 (fo ) d(foc )
—=- = z = (2.17)
h A [ p_* b3 co ]

La ec 2.17 es una ecuacidn constitutiva general para el cidlculo de
deformaciones en los suelos. A continuacién la emplearemos para los
siguientes casos: (a) deformaciones instantdneas en suelos friccio-
nantes (inciso 3), (b) deformaciones instantaneas en suelos cchesivos
(total y parcialmente saturados, inciso 4}, y (c) deformaciones



diferidas en suelos cohesivos (tatal y parcialmente saturados, inciso
5).

3. Deformaciones instantaneas en suelos friccionantes
3.1 Integracidén de la ecuacién constitutiva

Un suelo friccionante (o granular) es aquel formado por particulas
sélidas individuales, que se apoyan directamente unas sobre otras,
formando una estructura simple cuya rigidez como masa aumenta con la
presién de confinamiento. Son ejemplos de suelos granulares las
gravas, las arenas y los limos no plasticos.

Dado un cierto suelo granular, su deformabilidad depende fundamen-
talmente de los dos siguientes factores: (a) su compacidad, y (b) la
presion de confinamiento a que estd sometido. El primer efecto es muy
sencillo: al aumentar la compacidad se incrementa la rigidez de la
masa de suelo. La presidn de confinamiento influye aumentando la
rigidez de la masa de suelo.

La deformacioén unitaria en un suelo friccionante esta dada por 1la
ecuacidén constitutiva obtenida en el inciso 2 (ec 2.17)

dh 1 (fo ) d(fo )

— = - - z = (3.1)

h A [ P_.* ?3 c az] -
Donde P, = bt + b p! ' (3.2)

En los suelos friccionantes se observa experimentalmente que s & 1.5,
por lo que la ec 3.1 queda

dh 1 ( £ az) d ( £f o)
—=- - = (3.3)
h A ( pce+ b3 o] az]

Procedamos a integrar esta ecuacidén. Al variar el esfuerzo vertical
de 0 a o . el elemento de suelo disminuye su espesor h del valor

inicial h al valor final h (fig 4). Por lo tanto, para hallar la
deformacién total del elemento debemos integrar la ec 3.3 de h a h,
L]

el primer miembro y de 0 a o el segundo miembro

fhr EE _ E faz ( £ o, )y @ ( f oz)
h h A o [ p* b3 c Uz]l's
h 2 o)
L= exp { - 2(-5) [(p + cb o )° S+ ce - 2p>%))
h AcC b ce 3 =z + ¢cb g.5 ce’
] 3 (pce 30-2)

(3.4)



Llamemos 8 a la deformacioén vertical de elemento (fig 4)

6=h°-hr, hf=ho-6

Dividiendo entre h° h, /h =1-38/h =1-c¢ (3.5)

donde £ es la deformacidn unitaria vertical del elemento, definida
como & entre ho -

e=8,/h | (3.6)

o

Sustituyendo las ecs 3.5 y 3.6 en la ec 3.4, y despejando ¢
2, £  ° : o. p 0.5

e =1- exp ( - —(-__) [(pce+ Cb3o-z) 5+ — 0.5 - zpce']}
A c b3 (pce-i- cbaoz) )

(3.7)

lLa ec 3.7 da la deformacidén unitaria de un material friccionante. Se
ha observado que representa bastante bien el fendmenc en suelos en
estado compacto, mientras que en suelos en estado suelto subestima/(.
ligeramente la influencia de la presién de confinamiento. Para que la
ec 3.7 se acergque un poco mas a la realidad se puede emplear un factor
de ajuste dado por la siguiente expresiodn

?

FA=1/[1+aln (1+-—2) ] (3.8)

donde p/ es la presién efectiva media de confinamiento, 1la cual,
utilizando la ec 2.10, y tomandoc en cuenta una cierta cohesién o
cementacion del suelo, estd dada por

z = ’ ’ =
Pl. =P, *tb, [P *+(1/2) 8p] 1 =p +Db (P +tco /2)

(3.9)

b es un coeficiente que depende de las diferentes influencias que
pueden tener P, Y p;o en el comportamiento- del material, mientras que

o y B son propledades que son funcién del tipo de suelo.

La deformacién unitaria queda
2, £ 2 . P .

€ =(1 - exp { - 5(—) ((p_+ cbo )’ %+ = - 2p):°]}) (FA)
Acb, (p*+ cb o ) ce

(3.10)

Tomando en cuenta que € = 8§ / h°



2 P )
s =(1 - exp( - 2(L) [(p+ cb o )° "+ 22— - 2p”°])) (FA) (h )
A cC b (pc°+ cbao.z) . .

3
(3.11)

La ec 3.11 da la deformacidén vertical de un elemento de suelo
friccionante de espesor h . Podemos observar que existen varios

parametros que influyen en este fendmeno, estando entre los mds
importantes los siguientes: .

El médulo de rigidez no lineal A, el cual mide la rigidez de la masa
de suelo: a medida que el material es mas rigido (menos deformable),
el valor de A es mayor.

Los coeficientes a y B . S% observa experimentalmente que en suelos
friccionantes 8 = 0.7 kg/cm” . Cuando éstos se encuentran en estado
suelto o & 0.7 , mientras que si se encuentran en estado compacto « @
o .

3.2 Determinacién de la deformacién vertical en un suelo friccionante

Con el procedimiento visto en el inciso anterior, se puede hallar la
deformacidén vertical que sufre un suelo friccionante en el campo. La
expresién que se aplica es la ec 3.11, tomando estratos - (o
subestratos) de suelo de pequefic espesor h. A - continuacidén

presentamos las expresiones necesarias para el uso de dicha ecuacién

2 . P

. 2, f . .
=(1 - exp{ - 2(—~) [(p_+ cb_o )% 5+ e —— - 2p_:°1}) (FA) (h )
Acb . (p + cbo )™
3 ce 3 z
(3.11)
pcc = pt + b3 p::o (3‘12)
'
FA =1/ [1+oaln (1+—2) 3 (3.13)
'I'
p;m = pt. + b4 ( p.:o A 0'2 / 2 ) (3'14)
a, =0, / o, a, = o; / o, (3.15)
c = b1 + b2 { a + az) . (3.16)
£f=1-v {( a; + az) (3.17)

Cabe aclarar gque para determinar p;o se hace la hipdtesis de que ésta
es igual al esfuerzo en el plano octaédrico



= ’ .18
P! = (1/3) (p! + Pl +P.) (3.18)
donde p;o , P Y p;o son las presiones efectivas iniciales debidas a

X0
peso propio del suelo.

i ot =t = ’
Considerando due P,. pyo I& P
donde K = coeficiente de presién de tierras en reposo
queda p;; = (1+ 2K ) p;o / 3 (3.19)

Para que el lector se dé una idea general, en la tabla 3 se presentan
valores aproximados de los médulos gue aparecen en la ec 3.11,
aplicables a suelos granulares, en funcién del numerc de golpes N de
la prueba de penetracién estandar y de la presioén del cono, 1los
cuales .deben utilizarse tWdnicamente para fines preliminares de
andlisis. Cabe aclarar que el valor de "pt" en las ecs 3.12 y 3.14 es

nulo para suelos granulares,.

Para ilustrar la forma de la curva esfuerzo-deformacidén unitaria que
se .obtiene de 1la aplicacién del procedimiento expuesto en los
parrafos anteriores, en la fig 5 se muestra dicha curva para una
arena compacta, determinada con el empleo de la ec 3.10 , correspon-
diente a una presioén de confinamiento de 0.5 kg/cm® .

TABLA 3 , _
VALORES APROXIMADOS DE PROPIEDADES DE DEFORMACION EN
SUELOS FRICCIONANTES

"Estado Densidad N d, A A o
relativa cono (t/ma)o'5 (kc;g/cmz)o'5
kg/cm

Muy suelto < 0.2 < 4 < 20 < 50 < 15 > 0.7
Suelto 0.2-0.4 4-10 20-40 50-150 15-45 0.7-0.6
Medianamente

compacto 0.4-0.6 10-30 40-120 150-1000 45-315 0.6-0.3
Compacto . -0.6-0.8 30-50 120-400 1000-2200 315-695 0.3-0
Muy

compacto > 0.8 > 50 > 400 > 2200 > 695 0
Estado

[+

Muy suelto 0.55 0.33
Suelto 0.50 0.30
Medianamente

compacto 0.45 0.27
Compacto 0.40 0.26
Muy

compacto 0.35 0.25



TABLA 3

(Continda)
Coeficientes adicionales .
bl b2 h3 b4 ptz B 2 B 5
. t/m t/m kg/cm
1/3 1/3 1.0 1.0 0 7 0.7
1 (t/m3)%% = 0.3162 (kg/em’)®®

En la practica resulta necesario determinar las propiedades de
deformacién mediante pruebas de campo o laboratorio. Para el caso de
ensayes de laboratorio, los médulo A y « se obtienen a partir de
pruebas triaxiales de deformacion. En efecto, de 1la ec 3.10

despejamos A

2 i p .
f . 0.5 ce 0.5
-2 (=) [ (p_t cbo) + -2p ]
C:b:,i ce 3z (pc + c bao_z) 0.5
(-

ce

In(1l-€ / FA)
(3.20)

El procedimiento que se emplea es el siguiente: se supone un valor de
« y se calculan las magnitudes de A para las diferentes etapas de la
prueba triaxial de deformacidn; se obtiene la media A de estas
magnitudes, y se calcula para cada etapa el valor abscluto de la
diferencia de A menos la media A; se obtiene la suma de los valores
absolutos asi obtenidos. El1 proceso anterior se repite dando
diferentes valores de o, hasta que el cociente de la suma de los
valores absolutos entre la media A es minimo. El1 valor de a que hace
minimo este cociente ‘es la magnitud de a de este suelo, mientras que
la media A correspondiente a esta condicién es igual ‘al médulo A del
suelo.

Ilustremos el procedimiento anterior con:los siguientes datos de una
prueba triaxial de deformacisn:

Etapa . Presién de Esfuerzo " Deformacién
confinamien%o desviador unitaria
2
P . kg/cm o, kg/cm £
<o z
1 0.25 0.30 0.00269
2 0.50 0.60 0.00366
3 1.0 1.28 0.00379
4 2.0 2.60 . 0.00565

El suelo es una arena en estado suelto.



Procediendo por tanteos, 'se obtienen los resultados de la siguiente
tabla, en la que se han anotado unicamente las valores de la uiltima
iteracién, que correspondié a un a = 0.7 . Las magnitudes de A se
obtienen aplicandc la ec 3.20.

Etapa p;m A | & - A |
kg/cm’ (kg/cm®) 3 (kg/cm®)®®

1 0.30 75.83 0.03

2 0.60 68.65 . 7.21

3 1.213 87.94 12.08

4 2.433 _ 71.02 4.84

A = 75.86  Suma 24.15

Suma / A = 0.32

La magnitud de A para este suelo es iqual a la media A . Por lo
tanto, en esta arena A = 75.86 (kg/cm’}) """ y a = 0.7 .

En la tabla 4 se presentan valores numéricos de la relacidén de
Poisson (Zeevaert 1973). :

TABLA 4 .
RELACION DE POISSON (Zeevaert 1973)
Tipo de suelo Relacién de Poisson , v
Polvo volcanico suelto . ) 0.3

Limos compactos, sedimento edlicos finos.
Sedimentos volcanicos semicompactos.
Aluviones finos 0.3 a 0.25

Arena, limos compactos, suelos aluviales.
Sedimentos compactos bien graduados 0.25

Arena con grava. Sedimentos aluviales
compactos, cementados y bien graduados 0.25

Ejemplo

Con el propdsito de ilustrar la aplicacidén del método de analizis no
lineal de deformaciones en suelos granulares, presentamos a continua-
cidén el cdlculo del asentamientoc de una zapata de 3.9 m de ancho por
4.6 m de longitud, desplantada a 2.6 m de profundidad, que transmite
al terreno de cimentaciodn una presion media de contacto de 15.6 t/m°.
La estratigrafia y propiedades del subsuelo se muestran en la fig 6.

Como se cuenta con el numero de golpes N de la prueba de penetracién
estandar, de la tabla 3 podemos determinar 1las propiedades del
subsuelo mediante interpolacidn, como se indica a continuacién



Estrato 3y N A o Ko v

(t/mz)ms
2 21 617.5 0.435 0.45 0.27
3 52 2200 0 0.35 0.25
4 38 1480 0.18 0.40 0.26

La deformacidon de cada estrato se obtiene usando la ec 3.11,
calculando -los esfuerzos debidos a peso propio del suelo 'y los
debidos a la carga de la zapata, a la mitad de cada estrato. En 1la
siguiente tabla se presenta la determinacidén del asentamiento de la
zapata. Los incrementos de esfuerzo ¢, o Y o, se hallan empleando

las ecs A.1 a A.4 del Apéndice.

Estrato h p P o o o a a c
o zo co 22 X, Y, 1 2
cm t/m2 t/m t/m t/m t/m
.21 200 6.72 4.26 14.63 4,54 4.91 0.310 0.336 0.549
'3 130 9.59 5,43 2.07 0.29 0.55 0.032 0.061 0.364
4 180 12.29 7.37 5.29 -0.14 -0.05 <-0.027 -0.009 0.321
™
Estrato - £ P, ) F(A}
) t/m2 cm
27 0.826 8.27 0.65 opy]
3 0.977 7.09 0.11 ¢)
4 1.009 g8.22 0.06 ©.57=
Suma 0.82

Los valores de la tabla se obtienen usando las ecs 3.11 a 3.19. P’
N zO

es la presion efectiva vertical (o presién total vertical, ya que en
este problema son 1lguales) a la mitad del estrato, debido a peso

propio del suelo.

Pl, = (1+2K )P /3
Se observa que debido a la carga de 15.6 t/m2 la zapata sufre un
asentamiento global de 0.82 cm.

4. Deformaciones instantdneas en suelos cohesivos

4.1 Suelos cohesivos totalmente saturados

[+

4.1.1“integfaciéﬂ'de‘la ecuacién constitutiva

Tratamos en este inciso los suelos cohesivos totalmente saturados en
que la presién hidraulica u es mayor o igual gque cero. Como se vio

en el inciso 2, la ecuacidén constitutiva de deformacidén en suelos
esta dada por la ec 2.17

dh 1 (fo, ) d(foao )

— = - - - : (4.1)

h A ( p tb c o]




p‘=° =P, + b3 p:o (2.16)

(u, = 0)

En suelos cohesivos se observa experimentalhmente que s = 1 , por lo
que la ec 4.1 queda '

dh 1 (fo ) d(fo )
z z (4.2)

h A p_t ba co,

Ademds, en suelos cohesivos totalmente saturados, para deformaciones
instantdneas ¢ = 0 , por lo que

dh 1 (fo ) a(fo )
= - - = = (4.3)

h A P

ce

Al variar el esfuerzo vertical de 0 a o, el elemento de suelo dis-
minuye su espesor h del valor inicial ho al valor final h’_ (fig 4).

Por lo tanto, para hallar la deformacién total del elemento debemos
integrar la ec 4.3 de h a hr el primer miembro y de 0 a o, el

segundo miembro

LN dh 1 o (fo )y 4 (f o, )

J- —_— = - - J- z 4

b h A o P,

hr £2 0'2

— = exp (- ) (4.4)
ho 2 A P__

Llamemos & a la deformacidén vertical de elemento (fig 4)

§=h -h_, h,=h -8

Dividiendo entre ho ‘hf / ho =1=-38/ h° =1 -~ ¢ (4;5)

-

donde &£ es la deformacidén unitaria vertical del elémento, definida
como § entre ho

E =38 / ho (4.6)
Sustituyendo la ec 4.52en lg ec 4.4, y despejando ¢
£ o :
£e=1-exp (- — =) | _ (4.7)

2A p

ce



Pero e =8 / ho , por lo tanto

fa 02
§=[1-exp (-—— ~=) ]h (4.8)
. 2A P

ce

La éc 4.8 proﬁorciona la deformacién instantdnea de un elemento de
suelo cohesivo totalmente saturado de espesor ho.

Para la arcilla de la oiudad de México se obtienen los siguientes
promedios estadisticos de propiedades de deformacién:

. A P, b3 K, v
Deformacidn Jo- f;a.t/m2 N t/m2 -
elastopldstica 120-170"° 0.5 1.0 0.5 0.45 -
Deformacidén elédstica 160-240 0.5 1.0 0.5 0.45

El médulo de rigidez A se puede hallar despeijdndolo de la ec 4.7

f2 ol
A= - z ’ (4-9)
2 P.. In (1 -1¢)

En la pré&ctica se realizan pruebas de compresién no confinada o
pruebas de compresion triaxial consolidada rapida, cuyos resultados
se sustituyen en la ec 4.9 para determinar "A". A manera de ejemplo,
consideremes los siguientes resultados en una prueba de compresidn
triaxial, obtenidos para la arcilla de la ciudad de México: o = 1.5

t/mz, e = 0.00177, € = 0.00230, gque corresponden a una presién
efectiva de confinamiento de campo p;o = 2.63 t/m2 . Sustituyendo
valores en la ec 4.9 se obtienen las siguientes magnitudes de "A":

= 203 t/m°
= 156 t/m°

Deformacidén elastica Ae
Deformacién elastopldstica A

Ejemplo

Con el propdsito de 1ilustrar la aplicacién del procedimiento
presentado en los parrafos antericres, calculemos a continuaciodn la
expansién instantdnea por excavacldén y los asentamientos inmediatos
por recompresion y compresion de un edificio con una planta de 10 por
20 m, con un cajon de cimentacicén desplantado a 3.5 m de profundidad,
utilizando valores estadisticos de la arcilla de la ciudad de México.
Se trata de una-estructug; gue trasmite al terreno una presién de
contacto media de 7.32 t/m". La estratigrafia del subsuelo se muestra
en la fig 7. Utilizar A= 200 t/m° para la determinacién de la-

expansidon elastica y A .= 150 t/m2 para la determinacidén del
asentamiento inmediato por compresiodn.



a) Expansién inmediata por excavacion
Debido a una excavacién de 3.5 o
descarga de 3.5(1.52) =

esfuerzo ¢ , o Y ©
z x y

Apéndice.
Estrato ho 2z o
m m t/m2
1’ 1.1 0.55 5.32
2 3.2 2.7 5.04
3 1.8 5.2 4.18
5 - 0.8 7.5 3.32

5.32 t/n°,

de profundidad,

se produce una

la cual ocasiona una expansién
inmediata, cuyo cdlculo se presenta en la tabla 5. Los incrementos de

r
pz
t/m?
3.11
3.62
3.94
4.71

TABLA 5
EXPANSION INMEDIATA

o (o)

x y
t/m2 t/m2
4.43 4.48
2.09 2.84
0.78 1.54
0.33 0.86

!
p‘:g
t/m
2.07
2.41
2.63
3.14

£

0.246
0.560
0.749
0.838
Suma

se hallan usando las ecs A.1l a A.4 del

S

m
0.0018
0.0218
0.0140
0.0042.
0.0418

Los valores se calcularon a la mitad de cada estrato. Se desprecid la

deformacién del estrato 4.
p/!_ =(1+2K )p!/3

la expansién & se hallé usando

propiedades:

A = 200 t/m?, p, = 0.5 t/m%, b, = 1.0, K,

la ec 4.8,

b) Asentamiento inmediato por compresidn

Debido a un incremento neto de carga de 7.32 - 5,32

produce un asentamiento instantineo por compresidn,

calcula en la tabla 6.

= 005'

ASENTAMIENTO INMEDIATO POR COMPRESION

Estrato ho -4 o,
m m t/m2
1’ 1.1 0.55 2.00
2 3.2 2.7 l.89
3 1.8 5.2 1.57
5 0.8 7.5 1.25

TABLA 6
o (o)

x y
t/m2 <t/m2
1.66 1.68
0.79 1.07
0.29 0.58
0.12 0.32

p .

z
t/m2
3.1
J.62
3.94

4.71°

El asentamiento & se halld usando la ec 4.8,

propiedades:

A = 150 t/m?, p, = 0.5 t/m°, b

= 1.0/

r
pco
t/m2
2.07
2.41
2.63
3.14

(4.10)

v = 0,45

£

&

0.246
0.560
0.749
0.838
Suma

= 0.5, v = 0.45

con las siguientes

2.0 t/m2 se
el -cual se

S

m
0.0003
0.0041
0.0027
c.0008
0.0079

con las siguientes



Se observa dque debido a la excavacién se produce una expansidén
instantdanea de 4.2 cm. Durante la construccién del edificio esta
expansiég se recupera cuando la presion media alcanza el valor de
5.32 t/m“; por lo tanto, se produce un asentamiento instantdneo por
recompresién del orden de 4.2 cm. Debido al incremento neto de carga
de 2.0 t/m° se presenta un asentamiento adicional por compresién de
0.8 cm. En consecuencia, el asentamiento inmediato del edificio sera
de 4.2 + 0.8 = 5.0 cm. Faltaria determinar el asentamiento diferido
debido al incremento neto de carga. '

La tabla 7 contiene valores aproximados de propiedades de deformacién
de suelos cohesivos totalmente saturados, los cuales deben usarse
unicamente para fines preliminares de analisis.

TABLA 7
VALORES APROXIMADOS DE PROPIEDADES DE DEFORMACION DE UN SUELO
COHESIVO TOTAIMENTE SATURADO
DEFORMACIONES INSTANTANEAS

DEFORMACION ELASTICA

Consistencia N c, A P,

t/m° t/m° t/m?
Blanda 2 -4 1.25 - 2.5 140 - 250 0.7
Media 4 - 8 2.5 - 5.0 250 - 460 0.9
Firme 8 - 15 5.0 - 10.0 460 - 840 1.1
Muy firme 15 - 30 10.0 - 20.0 8B40 - 1500 1.3
Dura > 30 > 20.0 > 1500 > 1.5

b = 1.0 v = 0.45 K = 0.5
3 [
DEFORMACION ELASTOPLASTICA
Consistencia N c A p
1 t

t/m° t/m? t/m?
Blanda 2 - 4 1.25 - 2.5 70 - 130 0.7
Media 4 - 8 2.5 =-5.0 130 -~ 230 0.9
Firme 8 - 15 5.0 - 10.0 230 - 420 1.1
Muy firme 15 <%.30 10.0 - 20.0 420 - 770 1.3
Dura > 30 > 20.0 > 770 > 1.5

b3 = 1.0 v = /45 K = 0.5 -
0

N = numero de golpes de la prueba de penetracién estandar
c, = cochesién aparente determinada en prueba de compresién triaxial

rapida



4.2 Suelos cohes}vos-parcialmenteisaturados

En este inciso trataremos 1los suelos cohesivos parcialmente
saturados, en que la presidén hidraulica u s 0 . Para valores de

u > 0 se aplica lo visto en el inciso 4.1 (suelos cohesivos

totalmente saturadocs).

Consideremos un suelo cohesivo totalmente saturado, y hagamos que
este suelo pierda humedad. En este proceso se forman meniscos que
producen esfuerzos de tensién en el agua del suelo, lo gque a su vez
ocasiona esfuerzos efectivos de compresién en la estructura sdélida
del suelo (Juirez Badillo y Rico 1976, cap VIII); a la tensién en el
agua se le denomina succidén. Por lo tanto, en un suelo parcialmente
saturado podemos considerar que el efecto de succién produce un
incremento de la presion efectiva en el suelo. Denominemos p, a la

presién de succidén; la presién de confinamiento sera la suma de la
presion debida a peso propio P, (presién total de confinamiento) mas

la presién de succién p, - La ecuacion constitutiva (ec 2.17) queda
de la siguiente forma:
dh 1 (fo, ) 4 (fa, )

—_= - - (4.11)
h A [p_tb, c (1-G) oz]’

donde G es el grado de saturaciodn del suelo, y

pce = pt +.b5 ps + b3 pco (4-12)
(u, = 0)

siendo b5 un coeficiente que depende de la diferente influencia que
tienen en el comportamiento del suelo‘ps Y p,i en general b5 s 1.0 .
El valor de P, en la ec 5.10 corresponde a un promedio estadistico de
la succién dentro del suelo. p, es la presién total de confina-
miento.

En suelos cohesivos se observa experlmentalmente que s = 1 , por lo
que la ec 5.9 queda

dh 1 ( £ o Yy 4 (£ o, )
—_— == - (4.13)
h A P_* b3 c (1-GH) o,

Procedamos a integrar esta ecuacidén. Al variar el esfuerzo vertical
de 0 a o . el elemento de suelo disminuye su espesor h del valor

inicial h° al valor final hr (fig 4). Por lo tanto, para hallar 1la



deformacién total del elemento debemos integrar la ec 5.11 de h a h,

el primer miembro y de 0 a o, el segundo miembro

Ihr SE _ . E Ia; (fo ) d(fo, )
ho h A ° pce+ b3 < (1-Gw) o-z
b
2 ce f 2
h £ o ., b,e (1-G) o+ P [ = ]
o exp ( - z y T 3 co] A b30(1 GH)
ho bSC(I-Gw)A pce
(4.14)

Llamemos & a la deformacién vertical de elemento (fig 4)

§=h -h_, h =h -8

Dividiendo entre h° hr / ho =1-8/ h° =1-¢c (4.15)

donde £ es la deformacidén unitaria vertical del elemento, definida
como 8 entre h°

e=3&/h (4.16)

o

Sustituyendo la ec 4.14 en la ec 4.15, y despejando €

p .
2 ce f 2
£f° o b ¢ (1-G) ¢ + p [ — ]
e =1-exp ( - z ) I 3 W z ce] A bSC(l Gw)
bsc(l—Gu)A P..
(4.17)

Tomando en cuenta que € = & / ho , & =¢ h°
p
2 ce f 2
£° o b.c (1-G) ¢ + p [ =)
& = (1- exp (- z ) 3 w z ce] A bac(l Gw) } ho
bac(l-Gu)A P

ce

(4.18)
La ec 4.18 proporciona la deformacién instantdnea de un elemento de
espesor ho, formado por un suelo cohesivo parcialmente saturado.

Ejemplo

Hallar el asentamiento instantaneo de una losa de cimentacidn de
planta cuadrada de 7 m de lado, que transmite al subsuelo una presidén
promedio maxima de contacto de 3.5 t/m°. Considerar que el terrenc de
cimentacidn es una arcilla de consistencia media, que se extiende
hasta los 9.5 m de profundidad, en el gque existe una succidén de 5



t/m2 y un grado de saturacién de 80 % (GH = 0.8). La arcilla tiene un
pesc volumétrico natural de 1.5 t/ma. !

Solucidn ‘
De la tabla 7 obtegnemos las sigu%entes propiedades de deformacidn:

Aep = 200 t/m ", P, = 0.9 t/m", ba = 1.0, v = 0.45, Ko = 0.5
Ademas b5= 1.0 :

En la tabla 8 se presenta la obtencidén del asentamiento de la losa de
cimentacidén, empleando las ecs 4.12 y 4.18. Se emplearon subestratos
de 0.5 m de espesor. Se obtiene un hundimiento instantédneo de 0.59

Cm.

5. Deformaciones diferidas en suelos cohesivos
5.1 Suelos cochesivos totalmente saturados

Tratamos en este inciso los suelos cohesivos totalmente saturados en
que la presién hidraulica "u“" es mayor o igual que cero.

Para hallar la deformacién diferida en un suelo cohesivo totalmente
saturado, tenemos gque integrar la ecuacion constitutiva planteada en
el inciso 2 (ec 2.17)

dh 1 (fo ) d(fo )
—_ = - - . s’ (5.1)
h A [ P+ b3 c az]

donde

pce = pt + b3 p;o . (5.2)

(u,=0)

En suelos cohesivos se observa experimentalmente que s = 1 , por lo
que la ec 5.1 queda

dh 1 ( £ o ) a4 (£ o, ) ‘

—=- - _ . (5.3)

pce-{“ b3 ¢ Crz ’

Procedamos a integrar esta ecuacidn. Al variar el esfuerzo vertical
de 0 a o+ el elemento de suelo disminuye su espesor h del valor

inicial ho al valor final hf (fig 4). Por lo tanto, para hallar la
deformacidén total del elemento debemos integrar la ec 5.2 de h a hr
o
el primer miembro y de 0 a o_ el segundo miembro
h_ dh 1 o, ( £ o, ) d ( £ o, )

Ff—==- -7
h .h A 0 Pt b3 c o,
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0.5 kg/cm2

Presidén de ¢onfinamiento

Esfucrzo desviador en kg/cm

o . 0.0008 - 0.0016

Deformacidén unitarisa

0.0024

CURVA ESFUERZO-DEFORIACION UNITARIA. ARENA COLPACTA

FIGURA 5



Estrateo Prof Descripcidn

m
° v
1 Arcilla negra de alta plasticidad
¥ = 2.0 t/a’ '
2.0
2 Limo aranoso medlanamente compacto
D - 2.6
f Ty o= 1.7 t/m° N = 21 golpes
§.6
3 Arena limosa muy compacta
vy =1.,8 t/m’ N = 52 golpes
5.9
4 Arena limoarcilleosa compacta
y = 1.07 t/m N = 38 golpes
7.7

N = numero de golpes de la prueba'de penetracidn estdndar

7 = peso volumétrico natural

ESTRATIGRAFIA Y PROPIEDADES DEL SUBSUELQ (EJEMPLO)

FIGURA - 6
Estrato Prof Descripcidn
m
4}
7 = 1.52 t/m°
NAF = 1.0
1 Lino arencarcilloso
Dr - 3.5 .
1/ ¥ = 1.52 t/m°
4.6
2 - Limo arcillogo
7 = 1.14 t/m
7.8
3 . Arcilla limosa
¥ = 1.11 t/m’
9.6
4 Arena limosaJ
7= 1,60 t/n
10.6
] Lino arcillo;o
¥ = 1.18 t/m
11.4

Arena conpacta
Profundidad del nivel de agua freatica (NAF): 1.0 m

¥ = peso volumétrico natural

FIG 7. ESTRATIGRAFIA DEL SUBSUELO (EJEMPLO)



pIc % DEFORMACION DEL ELEMENTO

FIG A. L INCR‘EMENTOS DE ESFUERZO NORMAL BAJO LA ESQUINA LE UN
RECTANGULO CARGADO, EN UN MEDIO SEMIINFINITO
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Método no lineal para el cilculo de deformaciones
diferidas en suelos cohesivos totalmente saturados

Non lincar method for the calculation of long therm deformations
in fully saturated cohesive soils

A Deméneghi, Profesor del Departamento de Geotecniz, Facultad de Ingenieria, UNAM

RESUMEN. Se presenta en este articulo un procedimiento para el cileulo de las deformaciones diferidas en suelos
cohesivos totalmente saturados. considerando una relacién esfuerzo-deformacion no lincal, asi como ¢l efecto de la
presion de confinamiento en la magnitud de las deformaciones. Primeramente se plantea una ecuacién comstitutiva

general ¥ lucgo se aplica al calculo de las deformaciones diferidas de suelos cohesivos totalmente “saturados. El
procedimiento se tlustra con un ejemplo sencillo de aplicacion.

1. ECUACION CONSTITUTIVA PARA EL CAL-
CULO DE DEFORMACIONES EN LOS SUELOS

Obtengamos primeramente una ecuacion constitutiva
gencral para los suelos, considerando una relacién
esfuerzo-deformacién no lineal ¥ fa influencia de la
‘ presion de confinamiento. Juarez Badillo (1965) es uno
¢ de los primeros investigadores que propone una

E

7. ecuacion constitutiva, en !a que “normaliza” la
fv. deformacion  volumétrica vy el esfuerzo  de
i+ confinamiento, proporiendo la seguiente relacion entre

i ellos:

i dV/V=-y do/o

" ‘donde V = volumen de un elemento de suclo

o = esfuerzo isotropo sobee el elemento de suelo
G ¥ = coeliciente de compresibilidad del suelo

N

» Aun cuando la teoria de Juarez Badillo no toma en
i cuenta el efeclo del esfuerzo desviador. se puede
By tonsiderar como uno de los  antecedentes mds

b _i{nponanlcs para €l esludio del comportamiento no
¥ lineal de los suelos.

4 De acuerdo con los resultados experimentales tanto de
‘labo_ratorio como de campo, la deformacion de un suclo
"'-?‘dl_l'ectamcntc proporcional al incremento de esfuerzo
pdesviador ¢ inversamente proporcional al esluerzo de
zeonfinamiento, Por 1o lanto, una ecuacién constitutiva
~-0¢ Comprender  estos dos cfectos, En los siguicntes
pf‘;".r“fm: apoyandonos en el concepto  de

malizacion™ de las deformaciones y los esluersos.
L ~CAlamos un procedimicnto para tratar de resolver

l._.lc],.Pfoblema, considerande ademas que la curva
pieaueT20-de formacion unitaria es no lineal.

incrementos de esfuerzo o; . o, y oy (fig 2); podemos
usar entonces una variante de {a ley de Hooke para el
citculo de la deformacién unitaria. es decir (fig 2)

£ (VA) {0, - v (04« 0y)] (0

donde {1/A) es el coeficiente de proporcionalidad entre
el esfucrzo desviador v la deformacion unitaria. v la

relacion de Poisson ¥ ~ un exponente que depende del
tipo de suelo.

Suponiendo que el espesor hy del elemento de suclo cs
suficientemente pequefio para que la refacion del
esfuerzo horizontal al esfuerzo vertical sca constante.
se tiene que

Q=6 /0, @=0o,/0; (2)
es decir ox = ar O, Oy =2; 0, (3)

Sustituyendo lasccs 2y 3 enlaec |

e (V/A) {o.[1-v(ar +ap] }' <
e= (VAY(fa. ) (3)

siendo f=1-v{a +ay) A A (6)

Por otra parte. como mencionamos anies. la

deformacion es  funcion inversa del  esfucrzo de
confinamiento. Veamos a conlinuacion como lomar ¢n
cuenta este efecto,

Consideremos el elemento de la fig [, sometido a una
presion cfectiva de confinamtento p'ey . Demos ahora
incrementos de esfuerzo o . g« ¥y O, sobre el
elemento. tal como se muestra en la fig 2: eslos
incrementos de esfuerzo ocasionan que la presion de

Morela 96
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confinamicnio pe. aumenie en un valor Ap.” . dando
lugar a un nuevo valor de p." . que vale

P’ =P'eo + Ap (7

Fn témminos generales se acepta que Ap.’ es igual al
tncremento de esfuerzo normal en el plano octaédrico.
o sea. que es igual al promedio de los incrementos de
esfucrzo '

Ape =(f/3) (o, +oy+oy)=(1/3) 0, +(“3)(51+Uy)

Para fines practicos podemos sustituir el valor de i/3
por cocficientes. quedando el valor de Ap.” de la
siguiente forma

Ap’ =bio, th (G +ay) (8)
donde. dada la experiencia actual by = 1/3 v by = 1/3 .

Sustituvendo lasecs 3enlaec 8

4

Ap.’ =c o, (9
siendo c=b+b:(a +a) (1
Sustituyvendoen laec 7

P =pwtco, (D

51 el suclo tiene clerta cohesion o cementacion, tendrd
una resistencia a la tension p, (bajo una presién
clectiva igual a cero), la cual se puede interprelar como
un confinamiento equivalente sobre el elemento. para
una presion externa nula. Por lo tanto. la ec 11 se
puede poner

P = th (peotca:) (1)

El coeliciente by se agrega debido a que los efectos de
p ¥ de pe en el comportamicnto de un suely no son
necesariamente iguales.

Demos ahora incrementos diferenciaies de esfuerzo
(fig 3). Con lay cxpresiones anleriores (ees 5 ¥ 12)
podemos plantear una ecuacion diferencial constitutiva
general. en la que la deformacidn unitaria es
directamente proporcional a la variante de ia ley de
Hooke dada por la ec 5. ¢ inversamente proporcivnal a
la presion de confinamiento p.” dada por 1a cc 12, es
decir (Deméneghi 1984)

dh | (fG, )r d(rUz)
—- - (13) ~

h A p +b3(p.cﬂ+501)]!

donde 4 es el modulo de rigidez Jdel suelo, v r y 5 son
exponentes que dependen de la clase de suclo.

En los suclos cohesivos 'se observa experimental-
mente quer = | y que s = 1. por lo que la ec 13 queda

dh 1 (for) d{fo;)
—= (14)
h A [p+b{pewtcar)]
donde
Pee =D +bs Pleo “5)

2. OBTENCION DE LA PEFORMACION A LARGO
PLAZO

Procedamos a integrar la ec 14. Al variar ¢l csfuerzo
vertical de 0 a o, . el elemento disminuye su espesor A
del valor inicial h, al valor final he (fig 4). Por lo 1anto,
para haliar la deformacién total del elemento debemos
integrar la ec 14 de hy a hr ¢l primer miembro y de 0 a
o, el scpundo miembro. Resolviendo la intepral v
sustituyendo los limites de ésta. llegamos a

 Pee r.
o e )
Al bJ o
hy - £ a bs ¢ 01 + Pee
— =Z¢xr> (- } ( ]
h, byc A’ Pee (16)

Ltamemos & a la deformacion vertical del elemento (fig
4)

'

S=ho-hr. hf=he-8&
Dividiendo entre by
hi/he=1-86/h, (17
Sustituvendo la cc 17 en laec 16
' Pee {
—(—)
: A" bsc
- : 73 byeca,+ Pee
§=1{1 -1cxpf< - i[ ] } ho
L bic AT Pee
(18)

La ec 18 da la deformacion vertical a largo plazo de un
elemento de suclo cohesivo tolalmente saturado de
espesor by, |

.a deformacidn unitaria del elemento se obtiene con la
expresion :
t=8/h, _ (19

Ln la tabla [ sc prescnian valores aproximados de las
propicdades de deformacion a largo plazo. tas cuales
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deben usarse sdlo para fines preliminares de analisis,
Cabe aclarar que estas propiedades corresponden al
tramo de recompresion del suelo.

Para la arcilla de la ciudad de México. en el tramo de
recompresion. el modulo A° (a largo plazo) es del
orden de 90 a 150 Vm® : el maximo valor corresponde a
arcilta con mayor grado de preconsolidacion.

3. EJEMPLO
Calcular ¢l asentamiento diferido de un edificio con

una planta de 10 por 20 m. con un cajon de
cimentacién desplantado a 3.5 m de profundidad. que

trasmite una presién media de contacto de 7.32 tm? .

para la estratigrafia y propiedades indicadas cn la fig 5.

El incremento neto de presion vale 7.32 - 1.52(3.5) =
2 ¢m’ . En la'tabla 2 se muestra la secuencia del
calculo del asentamiento. Los incrementos de esfuerzo
se computaron usando las ecs 5.1 a 5.4 . mientras que
el asentamiento se hallo con el empleo de las ecs 18 ¥
15. Se-obtiene un asentamiento a largo plazo de 2.3
cm.

4. CONCLUSIONES

a) Se presentd una téemica que toma en cucnia los
cfectos del incremento de esfuerzo desviador v de la
presion  de  confinamiento en ¢l analisis  de
deformaciones en los suelos. asi como el fendmeno de
que ta curva esfuerzo-deformacion es no lincal.

b) Se obtuvo una ecuacidn diferencial constitutiva
general para la determinacion de las deformaciones de
los suelos. Esta ecuacion se integrd para el calculo de
la deformacion diferida en suclos cohesivos totalmente
saturados.

¢) Dado un suclo cohesivo con una consisiencia
definida, su deformabilidad queda caracterizada por
pardmetros que no dependen de fa presion de
confinamiente. Por lo tanto. eslos parametros son
proptedades intrinsecas del suelo,

d) Una vez conocidas las propicdades de deformacion
de un suclo. se pueden caleular las deformaciones de
¢ste para diferentes condiciones de geometria vy carga
de una cimentacion. con ¢l uso de ta ce 18.

) Las magnitudes de las propiedades de deformacion
presemtadas en la tabla | son aproximadas. las cuales
deben verificarse con observaciones de campo vy de
faboratorio. Por lo tanto. las propiedades aqui incluidas
deben usarse Unicamiente para fines preliminares de
andlisis.

5. APENDICE
3.1 Determinacidn de los incrementos de esfuerzo

La aplicacién en la practica de la solucion de la ec 18
requiere del conocimiento de fos incrementos de
esfuerzo, los cuales s¢ pueden calcular con las
siguientes expresiones, que sirven para determinar los
csfuerzos normales bajo la esquina de un rectangulo
sometido a una carga uniforme g aplicada en la
superficie (fig 6).

Para o, (Damy 1985)
q i i Xyz <

a,= [ +
2n X+

v+7 B
+angtan{xy/zB)) (5.1)
Para oy ¥y oy (Dashké y Kagdn 1980)
q = xyz

Ox = [ -+
2n 2

+ang tan (z3/xy)
X+ B

+(1-2v){anglan y/x - ang tan (vB/xz} )] (5.2)

q T . Xxyz

Y +5HB

+(1-2v){angtan x/y - ang tan (xB/yz) )]  (5.3)

- ang tan (zB/xy)

oy = [—.
2n 2

B=l+y + 7). (5.4)

3.2 Determinacidin de la presién de coafinamicnto
Cahc aclarar quc para hallar la  presion de

confinamiento p'ee  S¢ hace la hipdtesis de que ésta es
igual al esfuerzo normal en el plano octaédrico

P'ro ={113) (pro’ + Prxo’ + Pyo’) 5.5

donde P’ . Pxe’ ¥ Pyo S0R las presiones clectivas
iniciales debidas a peso propio del suclo.

Constderando que pro’ = Pyo’ = Ko puo’
donde K, = coeficiente de presion de tierras en reposo

queda peo’ =(1+2 Ko ) pro’ /3 (5.6)
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TABLA |

VALORES APROXIMADOS DE PROPIEDADES DE DEFORMACION A LARGO PLAZO. DE UN SUELO
COHESIVO TOTALMENTE SATURADO

Consistencta N Gy A pt
vm? t/m? vm®
14
Blanda 2-4 1.25-2.5 < 80 < 0.7
Media 4-8 25-50 80-120 0.9
Firme §-15 5.0-10.0 120 - 200 1.1
Muy {irme 15-30 10.0 - 20.0 200 - 330 1.3
Dura > 30 >20.0 > 330 > 1.5
b;=1.0 . v=0.15 K,=0.5

N = niimero de golpes en la prucha de penetracidn estandar
¢y = cohesion aparente determinada en prucba de compresion triaxial rapida

TABLA 2
CALCULO DEL ASENTAMIENTO A LARGO PLAZO (EJEMPLO)

Estralo z o: Ox o, A oy Peo Pee f . c ha &
‘2 ) 2 2 2
m tm t/m t'm t/m Vm

5
-

vm?* vm? m m

1" 055 1999 1329 0913 110 09 207 297 0832 0707 11 0.00355
2 27 1894 0520 0558 100 08 241 3.21 0915 0.523 3.2 001243
352 1571 0099 0270 90 07 263 333 0965 0412 1.8 0.00610
5 7.5 1249 -0.022 020 105 08 314 394 0988 0359 08 0.00137
T 0.02346

q=2utm’ by = 1.0 v=0.15 Ke=0.5 b=b;=1/3

FIG 1 PRESICH ISOTROPA =]

co
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Estrato Prof Descripcidn
E ]
o 1
¥ = 1.5 t/n
NAF -~ l.0
1 Limo arencarcillose
D' - 3.5
1’ ¥ - 1.51 t/a' A =110 t/e?
4.6
H Limo arcillojo .
T = 1l.14 t/m A = 100 t/m
7.8
3 archilla lisezs )
7 = 1.1 t/m A’ = 50 t/m
9.6
“ Arena limosa
T * 1.60 t/m
0.6
3 " Liao arcilloye R
F o= 1.18 t/m A = 10% t/m
11.4

Arana compacta
Profundldad dal nivel dae agua f(redtica [(KAT}: L.0 =
¥ = pesco volumetrice natural

A‘ = modulo de rigidez a large plaze

LSTRATIGRATIA Y 'PROPILOADES DLL SUBSUVILO

FIG 5

Y

L 4
Sy
Ll

*x

FIC'G INCREMENT(rS” DE ESFUERZO NORMAL BAJO LA
ESQUINA DE UN RECTANGULO CARGADO, EN UN
MEDIO SEMITNFINITO .
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FIG 3 ELEMENTO SUJETO A INCREMENTOS DIFERENCIALES DE BSFUERZO

daz, dax Yy dcy

- FIG 4 DEFORMACION DEL ELEMENTOQ
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APUNTES DE CIMENTACIONES _

I SRR

5. CIMENTACIONES SOMERAS

Agustin Deméneghl Colina#

Héctor Sanginés Garcia

En- un cimiento somero, como en toda cimentacidén, se debe revisar su
estabilidad tanto para los estados limite de falla como para los
estados limite de serviclo. Es decir, se debe verificar que se tenga
una seguridad razonable para evitar gue se presente una falla por
resistencia al corte del terreno de cimentacidén, y que slas
deformaciones que sufra éste nho afecten el comportamiento de‘los
elenentos de cimentacidn y de la propia estructura.

Cabe aclarar que en la revisién de una cimentacidén existen otros
factores gue deben tomarse en cuenta adicionalmente, pero la falla

por resistencia al corte y las deformaciones del terreno de
cilpentacidn estan entre los mds importantes.

5.1 profundidad de desplapte
En una cimentacién somera el estrato de apoyo se encuentra a poca
profundidad, ‘por lo gue la profundldad de desplante debe ser tal que

el cimiento quede desplantado satisfactoriamente en dicho estrato de
apoyo. -

Cabe aclarar que en el estudio de mecdnica de suelos se define el
estrato de apoyo de la cimentacién, por lo que todos los elementos de
.esta deberdn quedar desplantados en él, Durante la construccicn de
los cimientos se deberd verificar que se cumpla con esta disposicldn,
evitando gue los cimientos gueden sobre suelo con sustancia orgdnica,
basura o materlial en estado  suelto. El proceso constructivo debera
ser tal cque no se afecte el terreno de cimentacidn, es decir, no se
deberdn alterar -ni la estructura ni la humedad originales del terreno
de cimentacidn, salve que el estudio de mecdnica de suelos establezca
otras especificaciones. En  mnuchas ocasiones, conviene colar wuna
plantilla de concreto pobre de f; = 60 kg/cm” de 3 cm de espesor,

- 1nnediatanente después de llegar al fondo del corte.

La profundidad de desplante deberd ser tal que se cumpla con los.
requisitos de seguridad de la cimentacidén. En este sentido, se
. propone una profundidad de desplante y se revisa que con ella se

cumplan los requisitos de seguridad de la cimentacién; el proceso se

repite hasta determinar la profundidad de desplante que cumpla con lo
anterior. : '

En general, es importante que los cimientos queden desplantados scbre
un =mismo estrato, ya que sl se apoyan en materiales diferentes se

* Drofesor del Departamento de Geutecnia. Division de Tngenieraa
Civil, Topogrdfica ¥ Ccodésica. Facultad de Ingenierf{a. UHAY



pueden presentar asentamlentos diferenciales en la estructura de
cimentacidn.

El desplante de los cimientos debera quedar abajo del suelo sujeto a
erosién superficial o interna. Por ejenmplo, en puentes el. desplante
de los cimientos deberd gquedar por abajo de la profundidad de
socavacicén de los materiales del lecho del rio. Ademds, en cualquier
cimentacidén sbmera existen suelos eéespecialmente susceptibles a 1la
erosién por agua o por viento, como son las arenas © los limos no
plasticos, los que deberdn protegerse para evitar que se descubran
los cimientos.

Cuando el terreno de cimentacidn es una arcilla de tipo expansivo, el
desplante de los cimientos deberd quedar por abajo de esta arcilla,
para evitar.que. los movimientos por cambios de volumen de ella danen
la estructura de cimentacidén. Si los cimientos guedan por arriba de
la arcilla expansiva, deberan tomarse las precauciones
correspondientes para que la estabilidad de la cimentacidn no resulte
afectada.

No existe una profundidad minima de desplante aceptada de manera
general por los ingenieros de mecanica de suelcos, pero a manera de
ejemplo, el Reglamento de Construcciones para el Distrito Federal de
1966 dice que "los cimientos deberan desplantarse, por lo menos, 50
cn bajo la superficie del terreno (...) Se exceptuan de este
requisito las construcciones cimentadas directamente sobre roca". Por
otra parte, se puede considerar en una cimentacidén somera una
profundidad de desplante maxima de 2.5 m, a partir de la cual- se
trataria ya de una cimentacidn intermedia o profunda.

5.2 Determinacidn del &rea de la cimentacion

El area de un cimiento somero es aguella para la cual la cimentacidén
cumple con los requisitos de seguridad correspondientes. Por lo
tanto, en la practica se supone una cierta 4rea y se revisa que con
ella se cumplan los requisitos de seguridad; se procede por tanteos,
hasta hallar el area que haga que el cimiento cumpla con todos y cada
uno de los requisitos de seguridad, al minimo costo.

Con el propdsito de reducir el nimero de tanteos, se puede estimar en
forma aproximada la capacidad de carga admisible del terreno de
cimentacidn, y hallar un area preliminar para iniciar los cdlculos.

La capacidad de carga admisible del terreno de cimentacién es agquella
presién vertical media de contacto entre la subestructura y el
terreno, que garantiza un comportamiento adecuado de la cimentacion.
Se entiende por comportamiento adecuado gque exista un factor de
seguridad razonable contra una falla por resistencia al corte del
suelo, Y gque el asentamiento del cimiento no produzca dafos a 1la
estructura, ni afecte su buen funciocnamiento. Usualmente la capacidad
de carga admisible se halla dividiendo la capacidad de carga ultima
del suelo entre un cierto factor de seguridad. S5in embargo, se debs



verificar que la capacidad de carga admisible o presion media de
contacto no produzca asentamientos excesivos del cimiento. En 1la
_tabla 4.1 se muestran valores de asentamientos permisibles para
diferentes clases de cimientos someros.

Por lo anterior, la capacidad de carga admisible o presion media de
contacto vale :

g =XQ/A (5.1)
donde ¥ Q = sumatoria de cargas al nivel de desplante del
cimiento

= 4drea de contacto entre cimiento y suelo

Despejando A de la ec 5.1
A=EQ/q (5.2)

‘Por otra parte, se define la capacidad de carga admisible neta o
incremento neto de presidén como la diferencia de la presidn. de
contacto menos la presién total previamente existente al nivel de
desplante de la subestructura, es decir

q_ =g - 7D (5.3)

donde q. = capacidad de carga admisible neta o inEremento

neto de presion v
= presidén de contacto o capacidad de carga admlslble

fu‘A -

q,
7 = peso volumétrico natural del suelo
D .= profundidad de desplante

En la tabla 5.1 se presentan valores aproximados de la capacidad de
carga admisible neta del terreno, para diferentes tipos de suelo.

TABLA 5.1
CAPACIDAD DE CARGA ADMISIBLE N%TA APROXIMADA DEL SUELO
q _, t/m
Tipo de suelo Zapatas . Losa de cimentacion
Arcilla blanda, arena suelta 3.5-6.0 - “1.5-2.0
Arcilla de consistencia media 5.0-8.0 2.0-3.0
Arena medianamente compacta, |
arcilla firme 7.0-10.0 3.0-5.0
Arena compacta, toba cementada 9.0-13.0 S.O—?.b
Arena muy compacta, roca sana 12.0-20.0 8.0-12.0



Cabe aclarar que el- drea--A no se puede calcular directamente de la ec
5.2, pues L Q no se conoce a priori, ya que depende del area de}
cimiento, por lo gque para estimar en forma aproxzmada esta area re
procede de la siguiente forma:

La resultante de cargas I Q = ¥ Q' + wd_ , en que I Q’ es la carga

al nivel de la superficie del terreno o al nivel de piso terminado y
W, es el peso del cimiento (incluyendo el peso del relleno gque esta
Clm

sobre él),
IQ/A=EQ /A+MW /A

pero . W, /A®7D Y 4 =9 +7D =EQ/A =
q +7¥D %I Q /A+7D Zo _ Q:E_&’|_4_IA_J_E
P [ pa
Y q_%ZQ /A | ’ '51};9'+y13
AwZQ /aq, Pero ‘5ra Y ST :’:;,‘; 1 _(f;‘:)

5.3 Zapatas corridas

5.3.1 Mecanica de suelocs

En ocasiones se tiene que utilizar una reticula a base de zapatas
corridas, de tal forma que el peso total que se trasmite en un
tablero al nivel de cimentacidén se reparte en las cuatro zapatas
corridas gue limitan al tablero. Para ilustrar esta situacidn,
considerenos el tablero de la fig 5.1a y sea ZQ la carga gque trasmite
la estructura al nivel de la cimentacién. Se pueden calcular los
semianchos b 'y b, de las zapatas corridas de 1la fig 5.1b

considerando gque cada zapata toma una carga. proporcional al A&rea
tributaria correspondiente del tablero. Estableciendo el equilibrio
de fuerzas verticales, y 1llamando g, a la capacidad de carga

adnisible del terreno de cimentacioén y w al peso unitario de 1la
estructura

=X Q/ a, a, (5.5)
el ancho b2 se obtiene resclviendo la siguiente ecuacidn cuadratica

2 2
4a2 q, b2 + [a1 w - 4 a, a, g - a w (2 a, - al) ] b2

2 . =
+wal (2a,~-a) =0 (5.6)



y el ancho b se determina con la siguiente ecuacidn

b = af w /4 (a-b) q | (5.7)

Ejenplo S.1 )

Determinar-los anchos de las zapatas corridas de la fig 5.2. El peso
total del tablero es Z Q =33 t ¥y lqzcapacidad de carga admisible gdel
terreno de cimentacidn es q =.8 t/m.

Solucidn . 2
Sustituyendo valores en la ec 5.1 w=2.2 t/m
Sustituyendo valores y resolviendo la ec 5.2 b2 = 0.303 m
Utilizando la ec 5.3 b, = 0.229 m

En ocasiones los anchos b1 Y b2 son muy similares, por lo que rosulta

conveniente un ancho unicoe de la zapata corrida (fig 5.3).
Procediendo de manera andaloga al caso anterior, se deduce la
siguiente expresidn para el cdlculo del ancho de la zapata:

“b = (a1+ az)/4 * V/[(a1+ az)/4]2 - wa a /4 g, (5.4)

Ejenplo 5.2 ,
Determinar el ancho de la zapata corrida de la fig 5.4. La suma de
cargas vale X Q = 33 t vy %a capacidad de carga admisible del terreno
de cimentacidn es de 8 t/m".

Soluciodn
De la figura a = 3m, e = 5n

E]l peso unitario del tablero vale, de acuerdo con la ec 5.1:
w = 2.2 t/m

Sustituyendo en la ec 5.4 se obtiene un ancho b = 0.28 n.

La determinacién del ancho definitivo de una zapata se obtiene por
tanteos, verificando gque satisfaga los estados limite de falla y de
servicio en el terreno de cimentacidén. Para ello se emplean los
criterios vistos en el cap 2 (capacidad de carga por resistencia al
corte del suelo) y en el cap 3 (analisis de deformaciones en los
suelos). En casos particulares habra gue revisar otros estados limite
de falla o de servicio, pero los anteriores son los mas usuales.



5.?;2 Disefo estructural

Las alas de una zapata corrida se deben revisar por los siguiente
conceptos: (a) tensién dilagonal, (b) flexidén, y (c) temperatura.
continuacién se detalla la revisién de cada uno de ellos. Cabe
aclarar que lo dque rige en general en el diserno de una zapata de
concreto es la tensidén diagonal.

a} Tensidn diagonal

En una zona cercana al pano de la columna © nuro gue llega a la
zapata se puede presentar una falla por tensidén diagonal, ocasionada
esta a su vez por esfuerzo cortante (fig 5.5). Esta revisidn se lleva
a cabo verificando que la fuerza cortante ultima a una distancia "d"
del panc de la columna o© muro sea nmenor gque la fuerza cortante
resistente.

Para la fuerza cortante resistente, las Normas de Concreto establecen
lo siguiente

Sip < 0.01 V_=F bd (0.2 + 30 p) vV £* (5.5)
Sip=o0.01 V. =05F bd 4 £* - (5.6)
donde ancho del elemento

b
d peralte efectivo del elemento
p cuantia o porcentaje de acero
£t* = 0.8 £’
c c
F
R

nnn

= factor de resistencia

En elementos anchos, como losas, zapatas y murocs, en los gue el ancho
b no sea menor gque cuatro veces el peralte efectivo d (b z 4d), con
espesor hasta de 60 cm y donde la relacién M / V d no exceda de
2.0, la fuerza resistente V. Ppuede tomarse igual a

0.5 F b d f:, independientemente de la cuantia de refuerzo.

b} Flexicn

La seccion critica por flexiodn en el ala de la zapata depende del
material que forme la columna o muro que llega a la zapata. En la fig
5.6 se presenta la seccidén critica por flexidn para tres diferentes
tipeos de material.

La revision por flexidén se realiza verificando que el momento ultimo
en la seccidén critica sea menor que el momento resistente en dicha
seccidén. A continuacidén se presenta un resumen de las expresiones
necesarias para la revisién por flexidén de las Normas de Concreto.

El momento resistente dado por las Normas de concreto es el
siguiente: 5
M =F bd f"q (1-0.5q) ' ' {5.7)



El acero minimo por flexidén esta dado por

p, =07V /£ (5.8)

mln

mientras gque el maximo es 0.75p, . donde p es el porcenlaie

balanceado que vale

p, = (£1/f) [4800/(f+ 6000) j (5.9)
donde 2 -
f: = 0.85 f: si f: s 250 kg/cn (5.10)
£9 = (1.05 - £x / 1250) f* si f£* > 250 kg/em® (5.1}
El porcentaje de acero necesario para resistir un momento uUltim., M
' u
estd dado por las siguientes expresiones
q=1—\/l—2Hu/FRbdzf'c' (5.12)
== " - = ‘—‘ - —
P g ?c / fy (5.13) As pbd (5‘14)

La separacidén de las varillas se determina con la expresicén

s=a d/a . (5.15)

donde S = separacién entre varillas
La, = 4drea de la varilla gue se emplea

d = distancia para la que se reguiere el area A'

A= area de acero requerida

Cc) Tenmperatura

El acero longitudinal en 1la zapata se ‘proporcicna solo por

tenperatura, para lo que se emplea.la .siguiente expresion (Normaa ge
Concreto):

A = 66000 (h/2) / £ (h/2 + 100) . (5.1g)

en gue A = drea de acero requerida por temperatura, para un

espesor h/2 de la lcsa de la zapata, en cm%/ o
h/2 = semiespesor de la losa de la zapata, en cm

Cuando el elemento estructural esta en centacto con ‘el suelo, ge
reconienda emplear por temperatura un area de acero igual a 1.5 A
.

Empleando 1.5‘A' en vez de A_ en la ec 5.16, dado que los cimientps



. est&n. .siempre .en. contacto con. el terreno, cbtenemos la sigulente
expresidén

A, = 66000 (1.5) (h/2) / £ (h/2 + 100) (5.1°

Ejemplo 5.3. Zapata corrida sometida a carga vertical
Hacer el diseno por mecadnica de suelos y el diseno estructural de la
zapata corrida de concreto reforzado de la fig 5.7. La longitud de 1la
zapata L = 6 m.
Considerar en el copcreto reforzado
f’ = 200 kg/cm f} = 4200 kg/cm

Utilizar varillas del No 4. Considerar que se cold una plantilla
de concreto pobre sobre el terreno de cimentacion.
Tomar un factor de carga F_ = 1.4.

En el terreno de cimentacidn ’FR = 0,45

Solucidn

a) Mecdnica de suelcs -
a.l) Estado limite de falla

En un suelo cohesivo, la revisidn de la seguridad por resistencia al
corte del suelo es satisfactoria cuando se cumple 1-
desigualdad 2.1:

ZQ Fc /S A < ¢:u Nc Fn + P, (2.1)

Sea qcu =X Q Fc / A (2.2)
ch= cu Nc FR * pv (2'3).

Por lo tanto 4., < 9 (2.4)

En las expresicones anteriores:
zQ F; = suma de las acciones verticales a tomar en cuenta en

la combinacion considerada, afectada por su respectlivo
factor de carga

A = area del cimiento, m

P, = presion vertical total a la profundidad de desplante por

peso proplo del suelo, t/m
= peso volumétrico del suelo, t/m
<% = cohesidén aparente, t/a", determinada en ensaye triaxial uu

B = ancho de la cimentacidén, m

N’ es el coeficiente de capacidad de carga, dadeo por

Nc=514 (1+ 0.25 D‘_/B+O25 B/L ) (2.8)

' para D/B < 2 y B/L < 1 , donde D, es la profundidad de desplante
en metros. En caso de que QJB y B/L no cumplan las desigualdade-



" anteriores, dichas relaciones se considerardn liguales a 2 y 1,
respectivamente.

La desigualdad 2.2 se aplica al nivel de desplante del cimiento, por
lo que hay que valuar el peso del relleno y de la zapata
r=(1302)(04)(15)-066t

W= [(1.3)(0.2)+(0.2)(0.4)](2.4) = 0.816 ¢

La suma de cargas al nivel de desplante del cimiento vale 0.66+0.816
+10.4 = 11.876 t, es decir, ZQ,= 11.876 t (por cada metro de longituq
de zapata). & = l 3(6) = 7.8 m .

Sustituyendo en la ec 2.2 g _=ZQF /A= 12.79 t/m?

Sustituyendo en la ec 2.8, con B = 1.3 m, L = 6 m, D = 0.6 m

N = 6.011 |
c .
. 2
Sustituyendo en la ec 2.3 d..™ <, Nc FR + p, - 13.52 t/m
'Se- observa que ' q, < q,.: Ppor lo tanto se cunple 1lg

desigualdad 2.4.
a.2) Estado limite de servicio
El asentamiento instantanec de la zapata se puede calcular empleandg

la siguiente expresién, que proporciona el asentamiento bajo 1lj
esquina de un rectdngulo cargado apoyado sobre un medio semiinfinito

B + v B%+ 1? L + v L% B?

& = [g(1=v)/(mE)] (L 1n + B 1n )
L B
2‘ (3.19)
donde g = incremento neto de presién = 8.18 t/m
B = ancho del rectangulo = 1.3/2 = 0.65 m
L = longitud del recténgulo = 6/2 = 3 m )
E = modulo de elasticidad:del medio = 1600 t/m
v o= 0.25

relaqién de Poisson del medio =

Nétese que el 4&rea cargada se divide entre cuatro. Sustituyendqg
valores en la ec 3.1% d = 0.0032 m
El asentamiento debido a toda el Area se obtiene multiplicanda
por cuatro el calculado con la ec 3.1%9, por lo tanto
5? = 4 6 = 0,0128 m = 1.28 cm

que resulta menor que el asentamiento permisible de 3 cm.
.b) Disefio estructural
b.1l) Revisidn por cortante (tensién diagonal)

La revisidn por cortante se lleva a cabo a una distancia d del pafio



-del muro (fig 5.6). Para esto se calcula el cortante ultimo en esta
seccién y se compara con el cortante reslstente del conoreto.

La fuerza cortante que toma el concreto estd dada por (Normag 4
Concreto)

si p < 0.01 V_ = F bd (0.2 +30p) v £* (5.5)
Sip =z 0.01 V. =0.5F bd v £* (5.6)
donde f: = 0.8 f;

En elementos anchos, como losas, zapatas y muros, en los que el anpcho
b no sea menor que cuatro veces el peralte efectivo d (b z 4d), con
espesor hasta de 60 cm Yy donde la relacion M / V d no exceda de
2.0, la fuerza resistente V_  puede tomarse igual a

0.5 F, b d v £*, independientemente de la cuantia de refuer:zo.

Como trabajamos por metro de longitud de zapata b = 100 cm. pado
que se cuela una plantilla de concreto pobre sobre el terrenpg de
cimentacidén, el recubrimiento del acero puede ser de 3 cm, Y dado que
el didmetro de la varilla del No 4 es de 1.27 cm, su mitad vale p.64
cm, por lo que el peralte efectivo del acero de la zapata es d = 20 -
3.6 = 16.4 c¢m. -

En este caso se cumnple ampliamente que el ancho es mayor que Cuatro
veces el peralte efectivo. M / V d = 0.645/3.341(0.164) = 1.177 < 2,
por lo tanto cumple como elemento ancho. Sustituyendo en la ec 5.6 s

obtiene Vm = 8298 kg.

Como se mencioné antes, el cortante ultimo se halla a una distancia
"d" del pano del muro (fig 5.8)

V = 8.66(0.386) = 3.34 t V; = FC‘V = 4.68 t = 4680 kg
Se cbserva gque Vd‘> Vu £ Cumple

b.2) Flexiodn

El momento f%sxionante en la se%cién critica vale (fig 5.8}
M=gq 1°/2=8.66 (0.55)° / 2 = 1.31 t.m

Y el momento uUltimo h% = E} M= (3.4} (1.31) = 1.83 t.m

El acero minimo por flexidn estd dado por

AR IES (5.8)

mientras cque el maximo es 0.75pb, donde p, es el porcentaje
. balanceado que vale
= [1]
P, (fc/fy) [4800/(fy+_6000)]
donde

P

ain
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£" = 0.85 f* si f* 5.250 kg/cm®. , _
c
£" = (1.05 - £* / 1250) £* si £* > 250 xg/cm®

El porcentaje de acero necesario para resistir un momento uUltima N
) u

estd dado por las siguientes expresiones

q-l—ﬂ—znu/r“abdzf: ' (5.12)
- 1 . Lo - .

p=qft/ £ (5.13) A ,=pbd (5.14)
Sustituyendo valores se obtienen los siguientes resultados

p = 0.00236 p = 0.0114

ala _ BaX 2

p = 0.00186 o rige P, A =p bd= 3.87 cnm
La separacicén de las varillas se determina con la expresidn

s = a d / A_ ‘ {5.15)

donde a = 4rea de la varilla que se emplea

d = distancia para la que sa requlere el &rea A

A = area de acero requerida

Sustituyendo valores (a- = 1.27 cma, varilla No 4}, & = 32 cm. Ppor

lo tanto, se necesitan varillas del No 4 € 32 cn. .

El acero longitudinal se proporciona solo por temperatura, para lo
que se emplea la siguiente expresién ]
A =[66000(h// fy (hjz+ 100)](15) (5.16)

en que A = area de acerc requerida por temperatura, en-cn@/ m

h = “6Spesor del elemento (dimensién minima del miembro
2 medida perpendicularmeq}e al refuerzo), en cm

Sustituyendo valores A =zi+ cm’/ m

Aplicando la ec 5.16, con varillas del No 3 (a' = 0,71 cmz), 58 = 33

cm. Por lo tanto, se requieren por tenperatura, en la direccieén
longitudinal de la zapata, varillas del No 3 @ 33 cm.

En -la fig 5.9 se nmuestra un crogquis con las caracteristieas
estructurales de la zapata. i

Ia reaccién del suelo en una zapata corrida sometida a fuerza
vertical y momento puede ser de tipo trapecial o de tipo triangular,
tal como se indica en la fig 5.10 (en el inciso 3.5 se indica 1a
forma de hallar estar reacciones). E1 calculo del cortante y del
moenento en las secciones criticas se realiza con alguno de estos
diagramas de reaccidén. Sin enbargo, este procedimiento resulta
laborioso, por lo que en ocaslones se sustituyen, para fines de
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calbuld, los diagrdmas"tfébecial o triangular por una reaccidn
uniforme egquivalente, la cual se obtiene dividiendo la carga Q entre
el ancho reducido B’ (Meli 1985):

B'= B - 2 e (5.17) e=M/Q (5.18)

q’ = Q/ B (5.19)

En la fig 5.11 se muestra la reacciodn ql . la cual, repetimos, no

corresponde a la reaccidén real del terreno, sino que unicamente se
emplea para fines de cdlculo. Con esta reaccidn q! se determinan el

cortante y el momento en las secciocnes criticas correspondientes.

Ejemplo 5.4 Zapata corrida sometida a carga vertical y momento

Hacer el disenio por mecanica de suelos y el disefio estructural de la
zapata corrida de concreto reforzado de la fig 5.12. La longitud de
la zapata L. = 8 m.
Considerar en el cogcreto reforzado 5
f; = 250 kg/cm fy = 4200 kg/cm

Utilizar varillas del No 4. Considerar que se cold una plantilla
de concreto pobre sobre el terreno de cimentaciodn.
Tomar un factor de carga Fc = 1.1.

En el terrenc de cimentacién FR = 0.45

Giro permisible = 0.82 %
Asentanmiento permisible = 5 cm

Solucién
a) Mecédnica de suelos

El ancho de la zapata se obtiene empleando la ec 5.4
ASZQ /g (5.4)

Cuando existe momento se tiene que trabajar con el ancho reducido B’
{ec 2.15, inciso 2.2)

B’ = B - 2e
donde B = ancho del cimiento

e=M/ £ Q
Consideremos inicialmente que no existe momento, entonces el ancho B’
= B ; trabajando por unidad de longitud del cimiento A = B(1) = B;
de la ec 5.4

B’ £ Q' /g =15/ 13=115m

Si existe momento B = B’ + 2e
e& M/ 1.1 (£ Q') (considerando un 15 % de incremento

debideo al peso del cimiento)
e ¥ 0,30 m
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- . B = 1,15 4+ 2(0.3) = 1.75 m ~
Por lo tanto, los c4lculos se iniclan con B = 1.75 m

a.l) Estados limite de servicio

Giro del cimiento
El giro se puede calcular con la férmula de Frohlich (gegvaert 1973)
@ = ang tanf16 (1 - v°) M / n E B° ] _
donde _ E = mddulo de deformacidén del suelo = S00 t/n?
v = relacién de Poisson = 0.25
M = momento por unidad de longitud
B es el ancho del cimiento. Con B = 1.75 m se obtiefle un giro lige-
ramente mayor que el permisible, por lo que se tiene gye aumentar el
ancho a 1.8 m, con lo que se halla un girc 8 = 0.0(8319 = 0.819 % >
0.82 £ , por lo dque se cumple con esta condicién.

Asentamiento

El asentamiento instantdneo de la zapata se puede caleylar empleando
la siguiente expresidn, que proporciona el asentapjento bajo 1la
esquina de un rectidngule cargado apoyade sobre un medjg gemiinfinito

: . B + v B+ 17 L+ 124 g2
& = f{q(1l-v7)/(mE)] ( L 1n + B 1ln - )
_ L B -

(3.19)

presidén media de contacto = 9.57 t/m2
ancho del rectangulo = 1.8/2 = 0.9 m
longitud del rectiangulo = 8/2 = 4 m
médulo de elasticidad del medio = 900 typ?
relacion de Poisson del ‘medio = 0.25

donde

T b wa
1 I I |

La presion media de contacto se obtiene de la sigyjente manera,
considerando un peralte de la zapata de 0.3 m

wr = 0.3(1.6)(1.8-0.3) = 0.72 t/n (rellenoj
W o= 0.3(2.4)(1.8) = 1.296 t/m (zapata)
¥% = 0.3(2.4)(0.3) = 0.216 t/m (contratrype)
S Z Q=15+ 0.72 + 1.296 + 0,216 = 17.232 .t/
Yy la presidén media de contacto g, = 17.232/1.8 ¥ 9,57 t/p*

Para la aplicacion de la ec 3.19, el &drea cargada ge divide entre
cuatro. Sustituyendo valores en la ec 3.19 § = 0.00875

El asentamiento debido' a toda el &4rea se obtieng pyltiplicando
por cuatro el calculado con la ec 3.19, por lo tanto

67 = 4 & = 0.039 m'= 3.9 ¢cm < 5 ¢cm - Cgﬁp}g

a.2) Estados limite de falla

Dado que existe un momento se tiene que calcular el ancho reducido B’
de la cimentacidén (véase el inciso 2.2)
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R B! = B - 2e (2.15)
donde B = ancho real de la cimentacién = 1.8 m

e = excentricidad = M / X Q = 5/17.232 = 0.29 m
(2.14)
Sustituyendo valores B’-= 1.22 m

Por tratarse de una zapata corrida, por sencillez de cdlculo,
trabajaremos, por metro de longitud (excepto para la determinacidén de
los factores de forma, donde tomaremos la longitud total del
cimiento)

En suelos puramente friccionantes se debe satisfacer la siguiente
desigualdad (Normas de Cimentaciones) v

EQFC/A'<[Pv(quq'1)+7B'f1.N7/2]Fn+Pv (2.6)
Sea . 9, = QF_/ A ' (2.67)
=— - 4 .
Y Qe = [P, (£ N - 1) + 7B £ N /2] F +p (2.7)
Por lo tanto g, < q, (2.8)

En las expresiones anteriores:
LZ Q F = suma de las acciones verticales a tomar en cuenta en
c

la combinacidn considerada, afectada por su respectivo
factor de carga = 18.96 t/n
A’ = Jrea gfducida del cimiento, por efecto del momento = B’L =
l.22 m

p, = presioén vertical total a la profundidad de desplante por

_ peso propio del suelo = 1.6(0.6) = 0.96 t/m
P, = presion vertical efectiva a la misma profundidad = 0.96 t/m

7 = peso volumétrico del suelo = 1.6 t/m

B’ = ancho reducido de la cimentacién = 1.22 n
N es el coeficiente de capac1dad de carga dado por

Nq = exp (m tan ¢) tan® (45° + ¢/2 ) = 49.3

donde ¢ es el angulo de friccién interna del material, que se define
mas adelante.

El factor de forma f vale
fq =1 + (B/L) tan ¢ = 1.12

NT es el coeficiente de capacidad de carga dado por
N, =2 (N + 1) tan ¢ = 78.8

El factor de forma £, tiene el siguiente valor
£,=1- 0.4 (B/L) = 0.94

El pardmetro ¢ estd dado por
¢ = ang tan (a tan ¢ ) = 0.66 radlanes
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donde ¢' es el &ngulo con la horizontal de la envolvente de los
circulos de Mchr a la falla en la prueba de resistencla que e
considere mds representativa del comportamiento del suelo en las
condiciones de trabajo (Normas de Cimentaciones).

La magnitud de « depende de la compacidad relativa D del suelo. Para
Dl_ = 0:5 , a’_ = 0.67 ; para Dr £ 0.7 , ¢« = 1.0 . Para valores
intermedlos de D_. se puede interpolar linealmente, es decir,v para
0.5 < Dr < 0.7 :

@ = 0.67 + 1.65 (D_ - 0.5) = 0.967

F; = factor de carga = 1.1

FR = factor de resistencia = 0.45

Sustituyendo en lag desigualdades 2.6’ y 2.7 B
: g, = 15.5 t/m < ., = 56.9 t/m >~ Cumple

b} Diseno estructural

Para el diseno estructural calculamos la reaccién del terreno con el
ancho (o &rea) reducido del cim}ento
g’ = £ Q/ B! = 14.128 t/n
La reaccidén neta sobre la zapata es la diferencia entre q’ y las
cargas de arriba hacia abajo debidas a peso propio de relleno y
zapata: 5
g/ = 14.128 - 0.3(2.4) - 0.3(1.6) = 12.93 t/m

Para fines de disefio estructural se considera la zapata sometida a la
reaccidén neta q; (fig 5.13).

b.1) Revisidén por cortante (tensidén diagonal)

La revisién por cortante se lleva a cabo a una distancia d del pafio
del muro (fig 5.13). Para esto se calcula el cortante ultimo en esta
seccidén y se compara con el cortante resistente del concrato.

La fuerza cortante gue toma el concreto esta dada por (Normas de
Concreto)

Sip < 0.01 vV, =F bd (0.2 + 30 p) v £* (5.5)
Si p=z 0.01 V‘:Fi = 0.5 F bdyv f: (5.6)

En elementos anchos, como losas, zapatas y muros, en los que el ancho
b no sea menor gque cuatro veces el peralte efectivo d (b z 44), con
espesor hasta de 60 cm y donde la relacién M / V d no exceda de
2.0, la fuerza resistente Vﬂ puede tomarse igual a

0.5 F, b d v £*, independientemente de la cuantia de refuerzo.
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Procedieéndo por tanteos,; "se obtiene-qua-con un—-peralte- de--20-cm g}~
cortante ultimo resulta menor que el cortante resistente. A continya-
cidén presentamos los cdlculos para esta condicidén. Como trabajameg
por metro de longitud de zapata - b = 100 cm. Dado que se cuela up

plantilla de concreto pobre sobre el terreno de cimentacidn, e}
recubrimiento del acero puede ser de 3 cm, y dado que el didmetro ge
la varilla del No 4 es de 1.27 cm, su mitad vale 0.64 cm, por lo gue
el peralte efectivo del acero de la zapata esd= 20 - 3.6 = 16.4 cnm.

En este caso se cumple ampliamente gue el ancho es mayor que cuatro
veces el peralte efectivo. M / V d = 2.22/7.577(0.164) = 1.786 < 2,
por lo tanto cumple como elemento ancho. Sustituyendo en la ec §.,¢,
se obtiene \LR = 9280 kg

Como se mencioné antes, el cortante uUltimo se halla a una distancia
"d" del panho del muro (fig 5.13)
V=12.93(0.586) = 7.575 ¢t Vu = Fc V= (1.1)7.575 = 8.33 ¢ '

Se observa gue Vﬁ‘> vu KR Cumpple
b.2) Flexidn
El momento flexlonante en la SECClén critlca vale (fig 5.13)

q 12 / 2 = 12.93 (0. 9) / 2 =5.24 t.m
Yy el momento iltimo rh = Fc M= (1.1) {5.24) = 5,76 t.m

El acero minimo por flexidn estd dado por
p, = 0.7V £/ £ (5.8)

mientras que el maximoc es 0.75pb, donde p, es el porcentaje

balanceado que vale
p, = (f!/fy) [4800/(fy+ 6000)]

donde
" = 0.85 £* si f£* s 250 kg/cnm’

£ = (1.05 - £* / 1250) f* si f* > 250 kg/cm’

£l porcentaje de acero necesario para resistir un momento ultimo M
u
esta .dado por las sigulentes expresiones

qﬂl-\/l—ZMu/Fabdzf“ (5.12)

p-qf"/f (5.13) g =pbd (5.14)
Sustituyendo valores se obtienen 1os slgulentes resultados

p,,, = 0.00264 P, - 0-0143

p = 0.00414 A = 6.80 m’

La separacicn de las varillas se determina con la expresién
s=a d/A (5.15)
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donda..__ a..=_area .de la varilla que.se emplea = 1.27. em® .
B
d = distancia para la que se requiere el Aarea A = 100 cm

A = 4area de acero requerida = 6.80 cm’
L]
Sustituyendo valores s ‘= 18 cm. Por lo tanto, se necesitan

varillas del No 4 € 18 cm.

El acero longitudinal se proporcicna seole por temperatura, para le
que se emplea la siguiente expresidn
A, = 66000 (1.5) (b/2) / £ (h/2 + 100) : (5.17)

. ' 2
en gue A. = area de acero requerida por temperatura, en cm /m,

para un espesor de losa h/2
h/2 = semiespesor de la losa de la zapata = 10 cm

Sustituyendo valores i A = 2.143 cm’/ m
Aplicande la ec 5.15 con varillas del No 3 {a. = 0,71 cmz), se
obtiene s = 33 cm. Por lo tanto, se requieren por'temperatura, en la

direccidén longitudinal de la zapata, varillas del No 3 @ 33 cn.

En la fig 5.14 se mnuestra un croguis con las caracteristicas
estructurales de la zapata.

5.4 Zapatas ajisladas

5.4.1 Mecanica de suelos

La revisidén de los estados limite de falla de zapatas aisladas es
similar a la gque se realiza en las zapatas corridas, con 1la
diferencia de que hay gque tomar en cuenta los factores de forma
correspondientes (ecs 2.10 y 2.12). También puede ocurrir que 1la
zapata aislada esté sometida a dos momentos ortogonales, en cuyo
caso, para la revisién del estado limite de falla, la reduccién
virtual del ancho de una zapata para tomar en cuenta el efecto del
momento, vista en el inciso 2.2, se debe realizar en 1las dos
direcciones.

La revisidn de: los-—-estados limiter:de servicio se realiza en forma
analoga a la de las zapatas corridas.

5.4.2 Disefio estructural

En zapatas aisladas sometidas a dos momentos ortogonales, para fines
de diseho estructural se calcula una reaccidén g’ igual al cociente de
la carga al nivel de desplante de la zapata entre el &rea virtual
reducida de la cimentacidn, es decir (Meli 1985)

q’' =L Q/ A" =ZQ/ B" L/ (5.25)
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donde ..BlLmB=-2e  (5.26) ... ... e = N Q. (5.27)y .

L' =L=~-2e (5.28) e =M / IQ (5.29)

siendo M y M los momentos alrededor de los ejes x Y v,
x y

respectivamente, y e Y e, las excentricidades medidas a partiy del

centro de la zapata (fig 5.15a). '

Con la reaccién g’ se halla la reaccidn neta q: =q’ =W =W

siendo w_ =.carga repartida debida a peso propio de la zapata
wr = carga repartida debida a peso propio del relleno .

La reaccidén neta g’ es la que se emplea para fines de digefio
-]
estructural de la zapata.

Cabe aclarar gque la reaccidén del terreno es diferente a q’, gobre
todo en condiciones de trabajo, sin embargo, para fines préactiopg en
. zapatas de dimensiones usuales, la diferencia de lo que se obtjene
considerando la reaccidén real y la reaccidén ¢’ es pequena, per lo que
es preferible realizar el disefio estructural con g’, con la cual, por
otra parte, es mucho mds sencillo llevar a cabo los calculos.

En una zapata aislada, ademas de los conceptos que se revisan en 1ga
zapatas corridas, hay que verificar que no se presente una falla pow.
penetracidén de la columna en la propia zapata, como se indica ep 1#
fig 5.15b. .

De acuerdo con las Normas de Concreto, la seccidén critica forma una
figura semejante a la definida por la periferia del &rea cargada, a
una distancia de ésta igual a d/2, siendo d el peralte efectivo de la
losa (fig 5.16).

Si no hay transmisién de momento entre la zapata y la columna, o gi
el momento por transmitir Mu no excede de 0.2 Vu d, el esfuerzo

cortante de disefio se calculara con

v =V /b d (5.30)

donde b es el perimetro de la seccidn critica (fig 5.15) y Vu la

fuerza cortante de diseno en dicha seccién. Cuando haya transferencia
de momento se supondrd gue una fraccidén del momento dada por (Normas
de Concreto)

a=1-1 /[ 1+ 0.67 \/(c1 + d) / (c2 + d) ) (5.231)

se transmite por excentricidad de  la fuerza cortante total, cor
respecto al centroide de la seccién critica definida antes. ¥
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._esfuerzpmpprtanta_maxjmo_de"diseﬁo'vu_se,obtendra tomando en cuenta
el efecto de la carga axial y del momento, suponiendc que los
esfuerzos cortantes varian 1linealmente (fig 5.16), es decir

v,o=V /A +taMz, /T (5.32)
A°=2d(cl‘+c2+2d) (5.33)

J_ = d(c+ d)°/6 + (c+ d) d¥/6 + d(c+ d) (c,+ d)? /2
(5.34)

En columnas rectangulares c, es la dimensién paralela al momento
transmitido y ¢, es la dimensidén perpendicular a c, . En columnas

circulares c, = c, = 0.9 didmetros.

El esfuerzo cortante maximo de disefio obtenideo con 1los criterios
anteriores no debe exceder ninguno de los dos siguientes valores

Vg, = Fp (0.5 + ) VY £ . (5.35)

cR1

= » fx
Voo FR fc (5.36)
a menos que se suministre refuerzo. 7y es la relacion del lado corto
al lado largo del area donde actua la carga o reaccion. Al considerar
la combinacién de acciones permanentes, variables y sismo, en la
expresidén anterior el factor F_se tomard igual a 0.7 en lugar de 0.8

(Normas de Concreto, inciso 2.1.5h).

En relacidén con la revisién por flexidn, en la direccidn del lado
corto de una zapata rectangular se concentran 1los momentos
flexionantes cerca de la columna, por lo que el refuerzo paralelo al
lado corto debe ser mayor en la parte central (Meli 1985). En la fig
5.17 se muestra la forma como debe colocarse el refuerzo; en la
franja central de ancho B se coloca una fraccidén igual a 2 B / (L +
B) de la cantidad total de refuerzo 3:, mientras gque el resto se

reparte en la franjas laterales. Aéi,‘llamando A-“al drea de acero

por metro de longitud L de la zapata, la cantidad total de refuerzo
A: vale A_ L , Y las separaciones del refuerzo en las franjas estan

dadas por

En la franja central de ancho B

s= a (L+B) /24 (5.37)
En las franjas laterales
s = a (L + B) / A: (5.38)

donde a es el area de la varilla gue se emplea.
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Ejemplo 5.5 Zapatacuadrada sometida a carga vertlcal

Hacer el diseino por mecdnica de suelos y el diseno estructural de la
zapata cuadrada de concreto reforzado de la fig 5.18. Considerar la:s
siguientes propiedades del concreto reforzado

f; = 250 kg/cm f, = 4200 kg/cm

Recubrimiente zapata = 3 cm
Asentdmiento permisible = 5 cm

2

Solucidn
a) Mecénica de suelos

a.l) Determinacién del Area aproximada del cimiento, para el inicio
de los calculos -

El &rea de la zapata se ocobtiene empleandg la ec 5.4
AxZQ'/q =75/14 = 5.36 m", B=2.3m ~

Por tratarse de una arena compacta 9, ¥ 14 t/m2

‘Por lo tanto, los - -cdlculos pueden iniciarse con B = 2.3 m
a.2) Estado limite de falla

La determinacion del ancho definitivo se lleva a cabo por tanteos,
hasta que se satisfagan todos y cada uno de los estados limite de
falla y de servicio del terreno de cimentacién. Procediendo de est;
forma, se obtiene que un ancho B = 1.8 m cumple con elle. .-
continuacién presentamos los cdlculos sdélo para esta dimensién de la
Zapata. -

La revisién del estado limite de falla debe realizarse al nivel de
desplante . de la cimentacién, por lo que hay que calcular las cargas
a esta elevacion (se supone una zapata de 40 cm de peralte):

Peso relleno = 4.435 t

* Peso zapata = 3.11 t

Peso columna = 0.307 t :

Fuerza vertical al nivel de piso terminado = 75 ¢

Fuerza vertical al nivel de desplante

= 2 Q= 4.435 + 3.11 + 0.307 + 75 = 82.853 ¢

Para cimentaciones desplantadas sobre suelos friccionantes de debe
cumplir la siguiente desigualdad

ZQ F / Al < [p, (fq Nq - 1) + v B f? N7 / 2] F +p, (2.6)
Sea q,=EZQF /A (2.67)
Y 9, = [P, (fq Nq - 1) + v B! fT N7 /21 F, +Pp, (2.7)
Por lo tanto q, < 9., (2.8)
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"ER"1&s’ expresiones -anteriores: - - o : -
£ Q F = suma de las acciones vertlcales a tomar en cuenta en

la combinacién considerada, afectada por su respectivo
factor de carga = 114.66 t (cabe aclarar que el peso
del relleno se multiplicé por un factor de carga
de 1.1, de acuerdeo a las Normas 9e Cimentaciones)

A = irea del 01mlento = 1.8(1.8) = 3.24 m

p = pre5idn vertical total a la profundidad de desplante por

_ peso propio del suelo = 1.8(1.2) = 2.16 t/m

p = presién vertical efectiva a la misma profundidad = 2. 16 t/m:
A 4

7 = peso volumétrico del suelo = 1.8 t/m
é*—33
F = factor de carga = 1.4

c

F = factor de resistencia = 0.45

N es el coeficiente de capac1dad de carga dado por
Nq = exp (m tan ¢) tan? (45° + ¢/2 ) = 17.21 ‘
donde ¢ es el angulo de friccidn interna del material, que se define
mas adelante.
El factor de forma fq vale
fq =1 + (B/L) tan ¢ = 1.65

N_ es el coeficiente de capacidad de carga dado por

7
N, =2 (N '+ 1) tan ¢ = 20.53

El factor de forma f7 tiene el sigquiente valor
£ =1 - 0.4 (B/L) = 0.6

El paradmetro ¢ esta dado por

¢ = ang tan (a tan ¢ ) = 0.646 radianes
donde ¢ es el angulo con la horizontal de la envolvente de los
circulos de Mohr a la falla en la prueba de resistencia que se
considere mads ‘representativa del conmportamiento del suelo en las
condiciones de trabajo (Normas de Cimentaciones).

La fagnitud de a depende de la compacidad relativa D-“del suelo. Para
Dr = 0.5 , a = 0.67 ; para Dr x 0.7 , a = 1.0 . Para valores
intermedios de Dr se puede interpolar linealmente, es decir, para
0.5 <Dr< 0.7 :

@ = 0.67 + 1.65 (D_~- 0.5) = 0.868 (D_ = 0.62)

Sustituyendo en la% desigualdades 2.6’ y 2. 7
g = 35.8 t/m < Qe = 37. 7 t/m & _ Cunple

cu
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a.2) Estado limite de servicio oo
El asentamiento instantaneo de la zapata se puede calcular emplea“d:
la siguiente expresién, que proporciona el asentamiento baPO Ly
esquina de un rectadngulo cargado apoyado sobre un medio semiinf nl
i B + v B% L? L + v L% B
§ = [g(l-v7)/(nE)] ( L 1n _ + B 1ln
. L

(3.19)}
donde > "
presién aplicada en la superficie = 82.85/1.8° = 25.57 t/M
« ancho del rectdngulo = 1,8/2 = 0.9 m :
longitud del rectanguloc = 1.8/2 = 0.9 m
médulo de elasticidad del medio = 1200 t/m
relacion de Poisson del medio = 0.25

2

Htwa
nmenrn

Nétese que el A&rea cargada se divide entre cuatro. Sustitu}"'“l|l|
valores en la ec 3.19 d = 0.0101 m = 1.01 cm

El asentamiento debido a toda el 4rea se obtiene multiplicandu
cuatro el calculado con la ec 3,19, por lo tanto ‘

5? = 4 & = 4.04 cm :

Que resulta menor que el asentamiento permisible de 5 cm.

pur

b) Disefic estructural
!
Sebre el ala de la zapata actua de abajo hacia arriba la reacclid ?”
Y de arriba hacia abajo el peso del relleno y el de la zapata, pt! i
que hay gque hacer la suma algebraica de estas cantidades para obl mii®
la reaccion neta, gue es con la que se hace la revisidn e%;ructurﬂ

g = 82.85/1.8% - (0.8)(1.8) = (0.4)(2.4) = 23.17 t/m

: - A A
Notese que en una zapata rectangular sometida unicamente a valy

vertical, la reaccién neta se puede determinar, con una pﬂu““q:
pérdida de precisién, dividiendo la carga en la columna al nivel !
la superficie del }erreno entr%!el area de la zapata:

q = 75 / 1.87 = 23.15 t/m .
b.1l) Penetracidn
La determinacién del peralte de la losa de la zapata se lleva a vaka

por tanteos, hasta determinar aquel peralte que satisfaga todon
cada uno de los requisitos estructurales. Procediendo de esta rormli
se obtiene que un peralte h = 33 cm cumple con lo anterior. A col
nuacidén presentamos los cdlculos sdélo para esta dimensién.

De acuerdo con las Normas de Concreto, la seccién critica forma una

figura semejante a la definida por la periferia del area cargﬂd"l:
una distancia de ésta igual a d/2, siendo d el peralte efectivo de
losa (fig 5.16).

ol

Si no hay transmisién de momento entre la zapata y la columna,
esfuerzo cortante de disefio se calculard con
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v =V /b d : (5.30)
donde'b;”es'el‘perimetrc’de“la"seccién critica- (£ig 5.15)- ¥y v, la

fuerza cortante de disefio en dicha seccidn. -La fuerza cortante en la
seccidén critica se obtiene multiplicando la reaccioén neta del terreno
q por el 4rea exterior a dicha seccidn (flg 5.19):

A = 1.8% - (0.4 + 0.294)° = 2.758 m°

V = 23.17(2.758) = 63.91 t V.= 89.48 t
b d = 69.4(4)(29.4) = 8161.44 cm?

v = 89480/8161.44 = 10.96 kg/cm?

El esfuerzo cortante maximo de disefio obtenido con los criterios
anteriores no debe exceder ninguno de los dos siguientes valores
. S?:

Vo, = Fy (0.5 +7) (5.35)

c .
= = ’ . =
v, =F Vir (5.36) fx = 0.8 £’ F_ = 0.8

a menos gue se suministre refuerzo. ¥ es la relacién del lado corto
al lado largo del area donde actua la carga o reaccidén. En este caso
7 = 1. Sustituyendo valores '

v, = F, ¥V £* = 11,31 kg/en® > v . Cumple

cR2
b.2) Tension diagonal

La seccidén critica por tensidn diagonal se presenta a una distancia
"d" del pano de la columna (fig 5.19). Para esto se calcula el
cortante ultimo en esta seccién y se compara con el cortante
resistente del concreto:

V = 0.406(23.17) = 9.407 t, Vo= 13.17 ¢t

La fuerza cortante que toma el concreto esta dada por (Normas de
Concreto)

S1i p < 0.01 Vv _ = F bd (0.2 + 30 p) vV f* (5.9)
ch [

Sipz=z .01 Vdi= 0.5 F bdyv (5.10)

donde f: = 0.8 f;

En elementos anchos, como losas, zapatas y muros, en los gque el ancho
b no sea menor que cuatro veces el peralte efectivo d (b z 4d), con
espesor hasta de 60 cm y donde la relacion M / V _.d-no exceda de
2.0, la fuerza resistente Voo puede tomarse igual a

0.5 Fo bdyv f* independientemente de la cuantia de refuerzo.

Como trabajamos por metro de longitud de zapata b = 100 cm. Dado
que se cuela una plantilla de concreto pobre sobre el terreno de
cimentacidén, el recubrimiento del acero puede ser de 3 cm, y dado gque
el didametro de la varilla del No 4 es de 1.27 cm, su mitad vale 0.64
cm, por lo que el peralte efectivo del acero de la zapata es d = 30 -
3.6 = 26.4 cm,.
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En este caso se cumple que. el ancho es mayor que cuatro VeChg g1
peralte efectivo =~ ~

B > 4 4, 4 d = 117.6 ¢cm < 180 cm . Cumple
M = 1.910 t.m,
M/vd = 0.69 < 2 RS es elemento ancho
Sustituyendo wvalores
V., = 0.5F badyv £* = 16 630 kg > V. Cumple
Se observa que V >V KA Cumple

u

b.3) Flexidn

El momento flexionante por flexidén en la seccidn critica valse (por
metro de ancho) :
= q, 1277 2 = 23.17 (0.7)° / 2 = 5.68 t.m

Yy el momento ultimo M =F M=1.4 (5.68) = 7.95 t.m

u

El acero minimo por flexidn estid dado por : .

P, = 0.7 »/?;- / £, = 0.0026 | (5.12)
mientras que el méximo es 0.75p, , donde p_ es el porcentaje
balanceado que vale '

= " :
~Py (fc/fy) [4800/(f£+ 6000) ) (5.13)
donde )
£? = 0.85 f* si f* = 250 kg/cm
£" = (1.05 = £* / 1250) f* si £* > 250 kg/cm®
Sustituyendo valores P, = 0.0143

El peorcentaje de acero necesario para resistir un momento Ultipg M
esta dado por las sigulientes expresiones ’
q=1—»f1-2*rf/?bdf" (5.14)
p = f" / f = 0. 0025 (5.17) | rige P, = 0.002¢&4
=p b 4 = 7 75 cm® o

La separacion de las varillas se determina con la expresion

donde a = drea de la varilla gue se emplea = 1,27 cm® (No 4)
d = distancia para la gue se requiere el &rea A =100 cp
A. = A4rea de acero regquerida = 7.75 cm®
Sustituyendo valores s = 16 cm. Por lo tanto, se necesitan varillas
del No 4 € 16 cm.

El acero del lecho superior se proporciona por temperatura, paia lo
que se emplea la siguiente expresién
A = 66000 (1.5) (h/2) / fy (h/2 + 100) (5.21) (5.21)
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en que A = drea de acero requerlda por temperatura en cmﬂhm

para un espesor de losa h/2
h/2 = semlespesor de la losa de la zapata = 33/2 = 16.5 cm

Sustituyendo valores A = 3.34 cmf/ m
Aplicando la ec 5.19 con varillas del No 3 (a = 0.7\ cn®), se
obtiene s = 21 cm. Por lo tanto, se requieren por temperatyra, en el

lecho superior de la losa de la zapata, varillas del No 3 @ 231 cm,

Ejemplo 5.6 Zapata aislada sometida a carga vertical y dus momentos
ortogonales ‘

Hacer el disefo por mecanica de suelos y el disefo estruciyral de la
zapata aislada de concreto reforzado de la fig 5.20. Consiiderar en el
concreto reforzado S

f’ = 250 kg/cm f} = 4200 kg/cm

Utlllzar varlllas-del No 4. Considerar que se cold una plantilla de
concreto pobre sobre el terreno de cimentacioén.
Tomar en la estructura un factor de carga'Fc = l.4, Y en el terreno
~de cimentacién un factor de resistencia F_ = 0.45 .

Giro permisible = 0.9 %

Asentamiento permisible = 6 cm
Solucidn

a) Mecanica de suelos

Determinacidén del area aproximada del cimiento, para el ihicjo de los
cdlculcs

El 4rea de la zapata se cbtiene empleando la ec 5.4
A=E2Q /q. (5.4)

Cuando existen momentos se tiene que trabajar con las Jimensiones
reducidas B’ y L’ (ec 2.15, inciso 2.2)

B =B - 2e_ L’ =1L - 2e
donde B = ancho del cimiento L = longltud del Clmlonto
e =M / Z e
x y / C y /
Consideremos inicialmente gque no existen momentos, y que las dimen-
siones B y L son iguales, entonces B’ = L, A/ = B’ L’. De la ec 5.4
Al =2 Q' /q =26/10=2.6mn B = 1.6l m

Por tratarse de una arena medianamente compacta q, =« 10 t/m?

Hay que tomar en cuenta ahora el efecto de los momentos. Consideremos
gue solo existe momento alrededor del eje y
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B =B + 2e ‘
e M / 1. 15 (Z Q ) (con51derando un 15 % de increm“nto
x

debido al peso del c1m1ento)
e ® 0.227 m

13 B=1.61 + 2{(0.227) = 2.06 m
Como se trata de un calculo aproximade, iniciamos la revisién de ),
seguridad de la cimentacion con un ancho intermedio entre 1.61 y 2 gg
n, digamos con B=1.8 m.

a.l) Estado limite de falla

Procediendo por tanteos, se obtiene que para B = 1.7 m no se eXtCade
el estado limite de falla del suelo, con una buena aproximacicén
continuacidén presentamos los calculos para este ancho.

La revision del estado limite de falla debe realizarse al nivel ga
desplante de la cimentacidn, por lo gue hay gue calcular las Caiyag
a esta elevacion (se supone una zapata de 25 cm de peralte): .

Peso rellenoc = 1.781 t

Peso zapata = 1.734 t

Peso columna = 0.052 t

Fuerza vertical al nivel de la superficie

- del terreno = Z Q! = 26 t
Fuerza vertical al nivel de desplante
=X Q= 1.781 + 1.734 + 0.052 + 26 = 29.568 t

A continuaciodn calculamos las excentricidades e, Y e
e, =M /I Q=6.8/29.568 =0.30m
ey = Mx /S Z Q = 4.2/29.568 0.142 m
Bf =B =-2e =1.7 - 2(0.30) = 1.24 m

L' =L =-2e =1.7 - 2(0.142) = 1.416 m

En suelos puramente friccionantes se debe satisfacer la siquicute
desigualdad

zZQ Fc / A’ < [pv (fq Nq - 1) + 7 B fT N7 / 2] FR + P, (2.5)
Sea q, = zQ F; / A’ (2.&:)
Y Qe = [pv (fq Nq - 1) + v B’ f7 N7 / 2] FR + p, (2.7)
Por lo tanto q,, < q.. (2.8

En las expresiones anteriores:
ZQ Fc = suma de las acciones verticales a tomar en cuenta en

la combinaciodn considerada, afectada por su respectivg
factor de carga = 40.86 t (cabe aclarar que el preso
del rellen¢o se multiplicé por un factor de carga
de 1.1, de acuerdo a las Normas de Cimentaciones)
A’ = Aarea re%ucida del cimiento, por efecto del momento = B’L‘
1.756 m :
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p = presion vertical total a la profundidad de desplante por

7 = peso volunétrico del suelo = 1.8 t/m
¢*ﬂ37
N es el coef1c1ente de capa01dad de carga dado por

Nq = exp (m tan ¢) tan® (45° + ¢/2 ) = 20.98

donde ¢ es el angulo de friccidén interna del material,

mds adelante.

El factor de forma fq vale
fq =1 + (B/L) tan ¢ = 1.53

7

N7 = 2 (Nq + 1) tan ¢ = 26.56

El factor de forma f7 tiene el siguiente valor
£ =1- 0.4 (B/L) = 0.65

N_ es el coeficiente de capacidad de carga dado por

pesd propio del suelo = 1.8(0.6) =~ 1.08 t/mf
p = presién vertical efectiva a la misma profundidad = 1.08 t/m

2

gque se define

I
.EL parametro ¢ esta dado por
¢ = ang tan (ax tan ¢ ) = 0.646 radianes
donde ¢ es el &angulo con la horizontal de la envolvente de los

circules de Mchr a 1la falla en la prueba de resistencia que se

considere mds representativa del comportamiento del

cendiciones de trabajo (Normas de Cimentaciones).

suelo en 1las

La magnitud de « depende de la compacidad relativa D del suelo. Para

D s 0.5 , a« = 0.67 ; para D_ = 0.7 , a = 1.0

intermedios de D se puede interpelar linealmente,
0.5 < Dr < 0.7 :

@ = 0.67 + 1.65 (D~ 0.5) = 0.802

F

c

F

Il

factor de carga = 1.4

It

factor de resistencia = 0.45

Sustituyendo en la§ desigualdades 2.6 y 2. ;
q, = 23.3 t/m < 9, = 24.8 t/m

a.2) Estado limite de servicio

Asentamiento

Para valores

es decir, para

(D =

0.58)

El asentamiento instantaneo de la zapata se puede calcular empleando
la siguiente expresidn, que proporciona el asentamiento bajo 1la

I
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esquina de un rectangulo cargado apoyado sobre un met|g, semiinfinito>

B + v B+ L? L+ /13 p?

5 = [g{1-¥°)/(RE)] ( L 1ln + B 1n )
L B
. 2 (3,19)
donde q = incremento de presidn = 29.57/(1.7)° = 10.23 t/m
B = ancho del rectangulo = 1.7/2 = 0.85 m
L = longitud del rectdngulo = 1.7/2 = 0.85 p
E = médulo de elasticidad del medio = 900 1t /p?
v = relacién de Poisson del medio = 0.25

Notese que el area cargada se divide entre cuatio, sustituyendo

valores en la ec 3.19 § = 0.0051 m

- E1 asentamiento debido a toda el area se obtiene myltiplicando por
cuatro el calculado con la ec 3.19, por lo tanto

67 = 4 § = 0.0203 m = 2.03 cn

gue resulta menor gue el asentamiento permisible de & cp,

Giro alrededor del eje y :

El giro de la zapata se puede calcular de manera apri.ximada empleando
el artifiCiO ViStO en el iHCiSO 3.6.3 de eStlus apuntes' que
consiste en obtener el momento de inercia del reclangulo I en 1la

direccién que se estd analizando, y determinar el raijp equlvalente a

un ciculo (Normas de Slsmoi}/4

R=(4I /m) (3.29)
Con el radio equivalente R se utiliza la ec 3.25 para determinar el
glro de la cimentacién de planta rgctangular'
: 6 = [3(1 -v) M} /8GR (3.25)
Sustituyendo valores en la dlrecc1on X
Ir =L 8 / 12 = 0.696 n

R=20.97nm
El médulo de rigidez al cortante G = E / 2(1+V) = 160 t/m°
My = 6.8 t.m .

8 = 0.00582 radianes = 0,582 po iento < 0. .
v 5 ber cie 2 % s Cumple

El giro alrededor del eje x se calcula en forma analcga,

b) Disefno estructural

Para fines de disefo estructural consideramos uha reaccién del
terrenc uniforme dada por
g’ =ZQ/ A" =X Q/ B'L! = 16.84 t/m
Sobre el ala de la zapata actua de abajo hacia arribg 1a reaccidn q’
y de arriba hacia abajo el peso del relleno y el de la zapata, por lo
que hay que hacer la suma algebraica de estas cantidages para obtener
la reaccion neta, gque es con la gue se hace la revisignp estrgctural.
q! = 16.84 - (0.35)(1.8) = (0.25)(2.4) = 15,61 t/m

El espesor de la losa de la zapata se obtiene po1r tanteos, hasta
encontrar un valor de "h" que satisfaga todos ¥y c¢ada uno de 1los
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.. requisitos _de seguridad estructural. En esta forma, se halld gque con
un peralte h = 30 cm se cumple la seguridad. A continuaciodn presen-
tamos el cdlculo para este peralte de la zapata.

En la fig 5.21 se presenta la reaccién neta q; ., asi como las

secciones criticas por penetracién, tensién diagonal y flexidn.

b.1) Penetracidn

De acuerdo con las Normas de Concreto, la seccilén critica forma una
figura semejante a la definida por la periferia del &rea cargada, a
una distancia de ésta igual a d/2, siendo d el peralte efectivo de la
losa (fig 5.16).

Cuando haya transferencia de momento se supondra gue una fraccién del
nomento dada por
a=1-1/(1+ 0.67 »f.(c1 +d) / (c, +d) ) 0.401 (5.31)

se transmite por excentricidad de 1la fuerza cortante total, con
respecto al centroide de la seccidén critica definida antes. El
esfuerzo cortante mdximo de disefio v, 5e obtendra tomando en cuenta

!

el efecto de la carga axial y . del mnomento, suponiendo que los
esfuerzos cortantes varian linealmente (fig 5.16), es decir (ecs
5.32 a 5.34)

Vg =V /A taMec /I =544 t/:::2 2
v =F v_=1.4 @f:f,) = 76.2 t/m2 = 7.62 kg/cn

Ac =2 d {( c + c, + 2 d) = 0.543 m

J_=d(c+ d4)’/6 + (c,* d) a’/e + d(c+ d) (c+ d)° /2
J = 0.02548 o'

c
En columnas rectangulares c,= 0.25 m es la dimensidén paralela al

momento transmitido y c, = 0.25 m es la dimensidén perpendicular a c -

En las expresiones anteriores, V es la fuerza cortante que actua
en toda el &rea de la seccién critica, la cual la obtenemos a partir
de la reaccicn neta g , de la siguiente forma '

g, = 10.23 = 0.3(2.4) - 0.3(1.8) = 8.97 t/m’

(A la reaccion total del terreno restamos las presiones debidas a
peso propio de zapata y relleno)

V= 8.97 {(1.7)° - [0.25 + 0.132(2)}%) = 23.55 t
M = 0.401(6.8) = 2.73 t.m
0.25 + 0.132(2)
c, = = 0.257 m
2

El esfuerzo cortante miaximo de diseno obtenido con los criterios
anteriores no debe exceder ninguno de los dos s}guientes valores

Vo & F_(0.5 + 7) f: = 16.97 kg/cm
v, = F, ¥ £* = 11.31 kg/cn’

a menos gue se sunministre refuerzo. 7 = 1.0 es la relacién del lado

29



corto al lado largo del &drea donde actla la carga © reaeccisn.

Se observa que v._<v A cunple

ABu cRe
b.2) Tensidén diagonal

La seccidén critica por tensidén diagonal se presenta a una distancia
"g® del pario de la columna (fig 5.21). Para esto ge calcula el
cortante ultimo en esta seccidén y se compara cgh el cortante
resistente del concreto: :

V = 0.461(15.61) = 7.196 t, Vo= 10,07 t

M= 1.659 t.m
La fuerza cortante que toma el concreto esta dada por {Normas de
Concreto)

Sip < o0.01 V,=F bd (0.2 + 30p) v £* (5.9)
sipz0.01 V,=0.5F bd v £* (5.10)
donde f* = 0.8 f! '

En elementos anchos, como losas, zapatas Yy muros, en los que el
ancho, b, no sea menor que cuatro veces el peralte efectivo, d, (b =
4d) ,con espesor hasta de 60 cm y donde la relacién M / v d no exceda
de 2.0, la fuerza resistente Vca puede tomarse igual a

0.5 Fh Pdy f:, independientemente de la cuantia de refuerzo.

Como trabajamos por metro de longitud de zapata b = 100 cm. Dar

gue se cuela una plantilla de concreto pobre sobre el terreno o

cimentacidén, el recubrimiento del acero puede ser de 3 cm, y dado gque
el didametro de la varilla del No 4 es de 1.27 cm, Su nitad vale 0.64
cm, por lo que el peralte efectivo del acero de la zapata es d = 30 -
3.6 = 26.4 cm.

En este caso se cumple que el ancho es mayor gque cyatro veces el
peralte efectivo

B > 4 4, 4 d = 105.6 cm < 150 cm . Cumple
M/Vd = 0.87 < 2 R es elemento ancho
V,=0.5F bd v f* = 14900 kg > V_ funple
Se observa que . VCn > vu o Cumple

b.2) Flexioén

El momento flgxionante en la secg}én critica vale (fig 5.,22)
M=g’ 1%/ 2m=15.61(0.725)° / 2 = 4.103 t.m

Y el momento Ultimo Mu = Fc M=1.4 (4.103) = 5.744 t.m

El acero minimo por flexidén estd dado por

mientras que el wmdximo es 0.75p,, donde Pp, es el porcenta_
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balanceado gque vale )

p, = (£1/f) [4800/(f+ 6000)] © L (5.13)
donde ’ RS ) :

£" = 0.85 £* si f* = 250 kg/cm

c

£" = (1.05 - £* / 1250) f* st £* > 250 kg/cm®

c
Sustituyendo valores P, = 0:0143

El porcentaje de acero necesario para resistir un momento ultimo M

estd dado por las siguientes expresiones

qnl—\/l—ZMu/FRbdzf: (5.16)
p=gqf’ /£ =0.00224 (5.17) rige p_ = 0.00264
.As = p bd= 5,92 cm®

la separacién de las varillas se determina con la expresion

s=a d/A (5.19)
donde a_ = &area de la varilla que se emplea = 1.27 cm® (No 4)

d = distancia para la que se requiere el &rea A =100 cm
A = area de acero requerida = 5.92 cm’ ‘
Sustituyendo valores (a, = 1.27 cn®, varilla No 4), s = 21 cm. Por

lo tanto, se necesitan varillas del No 4 € 21 cm.
El acerc del lecho superior se proporciona por temperatura, para 1o

qgue se emplea la siguiente expresidn _
A, = 66000 (1.5) (h/2) / £ (h/2 + 100) . (5.21)

. . ' 2
en que A. = area de acero reguerida por temperatura, en cm’/m,

para un espesor de losa h/2 :
h/2 = seniespesor de la losa de la zapata = 30/2 = 15 cm
Sustituyendo valores A = 3.075 cn/ m

Aplicando la ec 5.1% con varillas del No 3 (a- = 0.71 cmz), se

obtiene:s = 23 cm. Por lo tanto, se requieren por temperatura, en el
lecho superior de la losa de la zapata, varillas del No 3 € 23 cm.

En la fig 5.22.se mnuestra un croguis con las caracteristicas
estructurales de la zapata. :
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Y POR FLEXION (EJEMPLO 5,3)
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EJEMPLO DE INTERACCION ESTATICA SUELO - ESTRUCTURA
Agustin Demeneghi Colina '

Determinar los desplazamientos y |os elementos mecanicos en los nudos de la estructura de la
fig. 1. L.as propiedades son :

Estructura E=1, 130,000t/ m?
|=0.05163 m*
Terreno de cimentacién  Estrato 1 M,=0.002 m*/t
Estrato 2 M,=0.0018 m*/t

Hagase la hipotesis de que la estructura se puede considerar continua en sus extremos, con
un momento flexionante en ellos gue tienda a cero.

Solucién
a) Analisis estructural

El sistema de cargas sobre la estructura se muestra en la fig. 2. La numeracion de barreras y
grados de libertad en la fig. 3. Se desprecian efectos de acortamiento de barras y torsion.

La matriz de rigidez de la barra 1 vale {(ec. 2).

! Profesor del Departamento de Geotecnia. Division de Ingenieria Civil,
Facultad de Ingenieria. UNAM.

Topografica y Geodésica.

04 85 51 82
" 58341.9 29170.95 -21878.21 21878.21794
29170.95 583419 -21878.21 21878.21(0,
—21878.21 =21878.21 10939.] —10939.1}98,
| 21878.2 21878.2 —-10939.1  10939.1 |,
La matriz de rigidez de la barra 2 vale (ec. 2)
- B4 Os B4 P
[ 583419  29170.95 -21878.21 21878.2118,
29170.95  38341.9 -21878.21 21878.210,
-21878.21 -21878.21 10939.] —10939.116,
| 21878.2 21878.2 —10939.] 10939.1 |8,



El vector de cargas de empotramiento de la barra 1 vale (ec. 4)

4.9333 - 0.91667r) - 0.41667r, 6,

e -4.9333 + 0416671y + 0.916671, |85
P1 = -7.4+ 03751 + 1.825r, 54
T -7.4 + 16251y « 0.375r, 59

El vector de cargas de empotramiento de |la barra 2 vale ( ec. 4}

4.9333 - 0.91667r, - 0.41667r, 190,

. |-4.9333+0.41667r, + 0.91667r, |8,
P; = ~7.4+0.375r, + 1.625T, 5,
_7.4+ 1.625r, + 0.375¥, 5

La matriz de rigidez y el vector de cargas de empotramiento de la estructura estan dados por
suma de las matrices y vectores de las barras 1 y 2, respectivamente. No se considera el
grado de libertad 5 ( 65 ) porque la simetria es igual a cero.

81 &2 O3 04 B

1pg39.1 ~10939.1 0 -21878.2 0 8,
~4.939.1 21878.2 -10939.1 21878.2 -21878.2 |8,

K = 0 J0939.1 10939.1 0 21878.2 |6,
- -21878.2 21878.2 0 58341.9 0 ¢
4 -27878.2 21878.2 0 58341.9 10,

~7.4+1.625r,4+0.375r, 5
—14.8+0.375r;+3.25v,40.375r; |5,
pt= —7.4+41.625r,+0.375r, 5,
) 4.9333-0.91667r,—-0.41667, g
-4.9333+0.41667r,+0.91667r,

—




Tomando en cuenta que por simetria §, =9, , 0, =-0, , y utilizando la ecuacién matricial:
Ké+pe+P =0

se llega al siguiente sistema de ecuaciones
10939.18, - 10939.18, - 21878.1264 + 1.625r, + 0.375r, - 74 -35=0 (a)
-21878.25,4 + 21878.25, + 43756.48, + 0.75r + 3.25r, -148 -50=0 (b)

-21878.26¢ + 21878.20, + 58341.98, - 0.916667r, - 0.41667r, +4.9333 = ) (c)

b) Hundimientos del terreno

Seemplealaec. 5 »

nr

n,
5,=58,+ JE;] Mzinij E I,rd /a

Los valores de influencia ly se obtienen aplicando presiones unitarias y calculando los
esfuerzos producidos por estas presiones unitarias. Por ejemplo, el valor 1141 se determina
aplicando una presion unitaria en el drea 1 ( area de 2 por 2 m* )} y calculando el esfuerzo
normal vertical o, = l;31 = 0.4878 . Los demas valores de influencia se obtienen en forma
similar.

En la tabla‘1 se presentan los valores de influencia del terreno de cimentacion y en la tabla 2
las magnitudes de los elementos de la matriz de flexibilidades del suelo. Tomando en cuenta
que por simetria 86, =83, =ry, se obtienen los hundimientos 8, en funcion de las cargas r; :

8, = 0.000817668 r; + 0.000349723 r;,  -----m--mm- (d)
&; =0.0000634471r, + 0.00163405r; -~ —--—--(e)

¢ ) Compatibilidad de deformaciones
Resolviendo el sistema de ecuacionesaae :
5;=0.021759 m §,=0.020075 6,=0.0010381

rn=26.129t/m r,=11.271t/m



e) Elementos mecanicas
Como ejemplo, determinaremos los elementos mecanicos en la barra 1.
Aplicando las ecs. 6 a9

My =0 Ms"=9717t M V, =35t Vy =25t

f) Expansiones del subsuelo

Para determinar el efecto de una expansion del subsuelo, consideremos que los puntos 1y 3
sufren un levantamiento en campo libre de 2.5 cm. La ec. D queda:

8,=-0.025+ 0. 000817668 ry; + O . 00003349723 r; (d")
Resolviendo el sistema de ecuaciones ac a e (con laec. D" enlugar de laec. D), se halla
8, =0.00003896m §,=0.005754 6,=-0.0002122
n=35.247 t/m r,=2.153t/m
Hallemos los elementos mecanicos en la barra 1 , aplicando las ecs. 6 a 9.
My =0 Ms = 46.189 t.m Vy =35t V" =251
Notese el incremento de la reaccién ry de 26.129 a 35.247 t/ m y la disminucién de |a reaccion

r de 11.271 a 2.153 t / m. También es significativo el incremento del momento flexionante en
elnudo 5, que pasade 9. 717 a46. 189 t. M, con un aumento de 375 %.



TABLA 1

CALCULO DE LOS VALORES DE INFLUENCIA

WWWWwWWNNRMNNNN - - - - -

MNMMNRN2SaaNNN=2 a2 aMNdNN - waa

WRNaWNaWNaWN3IWN22WN g

4878484
7.820726E-04
7.838011E-04

.2963525
2.385181E-02
4.411916E-04
7.368624E-04

9756968
7.368624E-04
2.162087E-02

592705
2.162087E-02
7.838011E-08
7.820726E-04

.4878484
4.414916E-04
2.385181E-02

2963525

TABLA 2

MATRIZ DE FLEXIBILIDADES DEL SUELO

WWwWwhhNN- -

WA = WK 2 WN

8.170263E-04
3.497227E-05
6.420184E-07
3.172354E-05
1.6340053E-03
30172354E-05
6.420184E-07
3.497227E-05
8.170263E-04




4m | 4m

2m
0.3m
PLANTA
35t 50 t 35t
N~
S 0.8m
0.2m
~
M, =0.002 m?/t | ©s8m
~
M,=0.0018 m*/t 1.6m
Roca
ELEVACION

CARACTERISTICAS DE ESTRUCTURA Y TERRENO DE CIMENTACION

FIGURA 1
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INTERACCION ESTATICA SUELO - ESTRUCTURA
METODO ITERATIVO
rd
Agustin Demeneghi Colina ?

La interaccion suelo - estructura se puede resolver mediante un método iterativo. Esto tiene
aplicacién en la practica cuando se dispone de un paquete o un programa de computadora
que sustituye al terreno de cimentacion por * resortes “, que representan el méduto de reaccion
de dicho terreno. Dado que no se conoce a priori ia constante del resorte, pues depende del
diagrama de reaccion del suelo, que es lo que justamente se esta buscando, se tiene que
recurrir 8 un método iterativo, gue consiste en suponer valores iniciales de las deformaciones
de la estructura, y por otra las deformaciones del suelo; la diferencia entre deformaciones de
estructura y suelo permite ajustar la * constante del resorte *; el procedimiento se repite hasta
gque coinciden las deformaciones de estructura y terreno.

Esta técnica tiene la ventaja de que converge rapidamente, de tal forma que usualmente a la
tercera iteracion se alcanzan resultados satisfactorios.

Las expresiones que se emplean son las siguientes :

a) En el terreno de cimentacion se entra con fas cargas ( o reacciones ) r; y se determinan las
deformaciones §, con la matriz de flexibilidades del suelo { se puede iniciar con la reaccién
uniforme igual a la sumatoria de cargas verticales entre Ia longitud total de los cimientos ), los
mddulos de reaccion K,, se obtienen

_rd,
vi 8

b) En la estructura se entra con las k,, y se calculan las deformaciones §, ; las reacciones r; por
unidad de longitud ( en t/ m ) se obtienen. ‘

k (1)

K .3,
r. = vi i (2)

d, ‘ )
i

donde d; es la longitud en que actaar,; .

Con estos valores de r; se entra nuevamente al suelo { inciso a ), y el proceso se repite hasta
que coinciden las deformaciones de estructura y suelo.

llustraremos el proceso anterior con el ejemplo del capitulo anterior. Cabe aclarar que no se
obtendran los mismos resultados, pues en este ejemplo en particuiar se supone gue la reaccion

2 Profesor del Departamento de Geotecnia. Division de Ingenieria Civil, Topogréfica y Geodésica.
Faculiad de Ingenieria. UNAM.



del terreno ( a través de los “ resortes “ ) esta conectada en los nudos, mientras que en el
ejemplo anterior la reaccion del suelo se tomaba como repartida. Si se usaran mas
“ resortes “ se alcanzaria una mayor coincidencia entre ambos métodos.

En el terreno de cimentacion se habia obtenido
81 = 0.000817668 r; + 0.000349723 f,  -mrnn( 3 )
57 = 0.0000634471 ry + 0.00163405r; ——————- (4)

En fa estructura la matriz de rigidez k no cambia. Los vectores de empotramiento y de cargas
concentradas valen.

[ —7.4-35] Fk“”’sf
~148-50] k0,
pe=| -7.4-35 p=|k,;9;
4.9333 - 0
| —4.9333 |
- 0 =

Utilizando 1a simetria §; = 83, 84=- 8¢, y aplicando la ecuacién matricial

[#R o
K3+P¢+/P¢ =/0

se llega al siguiente sistema deé ecuaciones:

(109391 +ky )8 - 1093918, - 21878.128, - 424=0 (5)
2187828, +(21878.2+K,) 5, +43756.40, -64.8 =0 (6)
-21878.2 6, + 21 878.2 6, + 58 341.9 6, + 4.9333 =

0 ‘ (7)
1ra lteracion

Iniciemos el proceso considerando una reaccién uniforme

r=(35(2)+50+3.7(8))/8=187t/m

Sean rn=r=187t/m
Terreno de cimentacién. Aplicando las ecs 3,4 y 1
81 52 K\n sz
m m t/m t/m
0.015944 0.031743 23457 2356.4



Estructura. Con los K,; anteriores y aplicando las ecs 5,6, 7y 2

84 02 ¥ )
m m t/m' . t/m
0.020700 0.022280 24.28 13.12

2da iteracion

Terreno de cimentacién. Con los r, anteriores determinados a partir del andlisis estructural y
aplicando lasecs 3,4y 1

61 82 Kv1 KVZ
m m ) t/m t/m
0.020312 0.022979 2380.7 2283.8

Estructura. Con los K,; anteriores y aplicando las ecs 5,6, 7y 2

31 Oz s rz
m m t/m t/m
0.020587 0.022403 24.61 12.79

3ra iteracion

Terreno de cimentacion. Con los r; anteriores determinados a partir del analisis estructural y
aplicando las ecs 3,4 y 1

84 82 Kt Kz
m m t/m t/m
0.020570 0.022461 24.63 12.77

Estructura. Con los K, anteriores y aplicando lasecs 5,6, 7y 2

81 52 M 'z
m m tm t/m
0£.020589 0.022422 2463 12.77

Apreciamos que en la tercera iteracion practicamente coinciden las deformaciones de suelo y
estructura.

10



ITERACION ESTATICA SUELO-ESTRUCTURA EN ARCILLAS EXPANSIVAS
' Agustin Deméneghi Colina

1. Célculo de |a iteracidn estatica suelo-estructura

La interaccion estatica suelo-estructura se puede extender a lugares donde el subsuelo esté
formado por arcillas expansivas. En este caso la expansion del subsuelo en un punto i se
puede tomar con una deformacion que denominaremos §,. La deformacion del punto i,
considerando ademas el efecto de las cargas r, estara dada por la siguiente expresion:

i Mzij Hiji l'l}l(rkc*(
k=1

8j = b + =1

M

ay
donde

M., = modulo lineal de deformacidn, igual al cociente de la deformacién unitaria vertical del
estrato j , entre el esfuerzo normal vertical que la ocasiona.

H,= espesor del estrato, bajo el punto i.

ly=  valor de influencia, igual al esfuerzo normal vertical.
Ry = reaccién enel punto h, ent/m

dy= distancia en que actua r,

Ne = numero de estratos.

h, = nimero de reacciones.

El levantamiento &n un punto-se tomaré con un valor negativo. Asi, si el suelo experimenta en
el punto i una expansion en campo libre de 4 cm, 8, = -4 cm.

Consideremos el gjemplo de Demeéneghi (1995) y supongamos que les puntos 1, 3, 7 ¥y 9
sufren una expansion en campo libre de 3 cm. Por lo tanto.

801 = 003 = 8o7 = 89 = - 0.03m
Laec. f queda
8, =-0.03 +0.012733 r; + 0.0033854 r, + 0.00063012 rs (f )

Las demas ecuaciones permanecen iguales. Resolviendo el sistema (a) a (h):

11



31 =0.02478 m 5, = 0.02695 m 83=0.4874 m
840 = 0.00003207 . 843 =-0.004690
rn=4121tm ' 82 = 0.443 t/m r3=1.287 t/m

Presentamos a continuacién la determinacién de los elementos mecanicos en las barras 1y 7:

Barra 1 (direccion x)
Se aplicanlas ecs6a 11, 14y 15

Mig=-1.457tm M2 =3.072tm
Vi=4788t1 V;=1.584t
Myy=-1.464tm M4z =1.464 t.m

Barra 7 (direccién y)
Se aplicanlas ecs 6a 13

Mys=-1.457 tm Miz = 3.072 tm
Vi=47881 Va=1.5841
Mo = 1.464 t.m Myo=-1.464 t.m

En la fig. 1 se exhiben los elementos mecénicos en las barras 1 y 7. Se han graficado
ademas, para fines de comparacion, los elementos mecanicos sin considerar expansion. El
incremento mas importante se presenta en el momento flexionante (grado de libertad 12) del
nudo de derecho de la barra 1 (0 barra 7), en el que inclusive se presenta un cambio de signo,
el aumento es del orden de 220 %. También se presenta un incremento considerable del
orden de 53 % , en el cortante (grado de libertad 2) del nudo derecho.

Lo anterior hace ver la necesidad de tomar en cuenta la expansion del subsuelo, en la
interaccion estatica suelo-estructura.

2. Determinacion de deformaciones v propiedades del suelo

En suelos cohesivos parcialmente saturados en que la presion hidraulica u, < 0, la presion de
confinamiento resultante P,, estd dada por la suma de los efectos debidos a la presion debida
a peso propio P, (presion total de confinamiento) y los debidos a la presién de succion P,. La
deformabilidad del suelo depende de la presion de confinamiento resultante P,.

Para fines de analisis de iteracion suelo-estructura, conviene separar el problema calculado
dos clases de deformaciones:

(a) La deformacion debida a la variacion de la succion, manteniendo los demas esfuerzos
(presiones totales) constantes (deformacion en campo libre 84, ec 1); y

(b) La deformacion debida a incrementos de esfuerzos ocasionados por la estructura,

manteniendo la presién de succién constante (segundo término del segundo miembro de la ec
1). Por lo tanto, el médulo M;; debe determinarse para una succién constante.

12



3. Consideraciones practicas

Con el empleo de la interaccion suelo-estructura se puede determinar en forma mas realista
los desplazamientos diferenciales en una estructura. A pesar de que el ejemplo aqui
presentado no es totalmente representativo de lo que ocurre en una arcilla expansiva, puede
sin embargo ilustrar, en forma cualitativa el fendmeno de iteracidon que se presenta en esta
clase de suelo. Tomando los datos del ejemplo, supongamos que la estructura se construyé en
la temporada de estigje y que esta sufrié los siguientes asentamientos:

Nudo Asentamiento
cm
1 416
3.49

Consideremos que por alguna razén se incrementa la humedad del subsuelo (agua de lluvia,
rotura de tuberfa de drenaje, riego, etcétera), y que, en la zona aledafa sufrié una expansion
de 3 cm. Los desplazamientos de la estructura, después de esta expansién, quedaron

-Nudo Asentamiento
cm
1 2.48
2 2.70

El nudo 1 se levantd 4.16 - 2.48 = 1.68 cm, mientras que el nudo 2 levantd 349 - 2.70 = 0.79
cm. Es decir, a pesar de que la expansién del suelo {en campo libre) fue de 3 cm, por efecto
de las cargas sobre el terreno y de la rigidez de la estructura de cimentacion, las
deformaciones de |a estructura fueron menores.

En términos generales, es conveniente calcular las deformaciones de la estructura para
diferentes estados de movimiento. Asi, una posible condicién consiste en que la estructura se
construya en temporada de estigje, y que sufra asentamientos soélo por incrementos de carga
debidos a la estructura; posteriormente, en epoca de lluvias se incrementa fa humedad del
subsuelo y ocurriran expansiones de la arcilla y de la estructura. Otra posible trayectoria de
deformaciones puede consistir en que la estructura se construya en época de lluvias, y que la
estructura experimente asentamientos por la carga sobre el subsuelo; en temporada de estiaje
el subsuelo se enjuntara y-se presentaran asentamientos adicic’tales en la estructura.

PR )
1 eyt H

Los desplazamientos diferenciales se deberan comparar con los desplazamientos diferenciales
tolerables. En la fig. 2 (Bjerrum 1963) y en la tabla 1 (Sowers 1362) se presentan magnitudes
de estos desplazamientos tolerables (la fig. 2 y ia tabla 1 estan tomados de Lambe y Whitman
1969).

Se espera que lo expuesto en parrafos anteriores pueda contribuir a conocer mejor el
comportamiento de la interaccion estatica suelo-esructura en arcillas expansivas. Es obvio que
lo que aqui esta presentado puede ser apenas el inicio de un programa de investigacion
mucho mas completo sobre el tema

13
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b) CON UNA EXPANSION DE 3 cm EN EL GRADO DE LIBERTAD 1 (NUDO IZQU.I-ERDO)

FIGURA 1
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NORMAS TECNICAS COMPLEMENTARIAS
) PARA . .
' DISERO Y CONSTRUCCION DE CIHENTACIONES

1. INTRODUCCION

Las presentes normas (no son un manual de diseho 'y por tanto no son
exhaustivas. S6lo} tienen por objeto fijar criterios y métodos de
disefic y construccién de cimentaciones que permitan cumplir los
requisitos {minimos} definidos en el capitule VIII del Titulo Sexto
del Reglamento de Construcciones para el Distrito Federal. (Los
aspectos no cubiertos por ellas quedan a criterio del director
responsable de obra y, en su caso, del corresponsable -en seguridad
estructural y seran de su responsabilidad}.El uso de criterios o
métodos diferentes de los que aqui se presentan {también puede ser

aceptable pero) requerird la aprobacidén (expresa} del Departamento del
Distrito Federal.

2. INVESTIGACICN DEL SUBSUELO
2.1 Reconocimientoc del subsuelo

En la Fig 1 se muestran las porciones del Distrito Federal cuyo
subsuelo se conoce aproximadamente en cuanto a la zonificacidn
definida en el articulo 219 del Reglamento.

{(Esta figura solamente podra usarse para definir la zona a la que
pertenece un predio dado en el caso de las construcciones ligeras o
medianas de poca extension y con excavaciones someras definidas en el
inciso A de la Tabla I, En este caso, los predios ubicados a menos de
200m de las fronteras entre dos de las zonas se supondran ubicados en
la mas desfavorable. En cualquier otro caso, la zona se definira a
partir de exploraciones directas del subsuelo. )

En la porcion de la Zona I no cubierta por derrames basalticos, los
estudios se iniciaran con un reconocimiento detallado del lugar donde
se localice el predio, asi como de las barrancas, caifiadas o cortes
cercanos al mismo, para investigar la existencia de bocas de antiguas
minas o de capas de arena, grava y materiales pumiticos que hubieran
podido ser objeto de explotacién subterranea en el pasado. E1l
reconocimiento debera complementarse con los datos gue proporcionen
habitantes del lugar y la observacién del comportamiento del terreno ¥
de las construcciones existentes asi como el andlisis de fotografias
aéreas antiguas. Se determinara si el predio fue usado en el pasado
como deposito de desechos o fue nivelado con rellenos colocados sin
compactacidén. Se prestard asimismo atencién a la posibilidad de que el
suelo natural esté constituido por depdésitos de arena en estado suelto
o por materiales finos cuya estructura sea inestable en presencia de
agua © bajo carga. En los suelos firmes se buscaran evidencias de
grietas que pudieran dar lugar a inestabilidad del suelo de
cimentacién, principalmente, en laderas abruptas. Se prestaréa también
atencidén a la posibilidad de erosidn diferencial en taludes o cortes
debida a variaciones del grado de cementacién de los materiales gque
los constituyen. En las zonas de derrames basalticos, ademds de



- localizar los materiales volcanicos sueltos Yy las grietas
superficiales que suelen estar asociados a estas formaciones, se
buscardn evidencias de oguedades subterrdneas de grandes dimensiones
dentro de la lava. Se tomard en cuenta que, en ciertas Aareas del
Distrito Federal, los derrames basdlticos yacen sobre materiales
arcillosos compresibles.- o

En la Zona II, la exploracidén del subsuelo se planeard tomando en
cuenta gue suele haber irreqularidades en el contacto entre diversas
formacicnes asi como variaciones importantes en el espesor de suelos
compresibles.

En las Zonas II y III, ademas de obtener datos completos sobre las
construciones vecinas existentes, se revisard, comec lo especifica el
farticulo} 220, la historia de cargas soportadas previamente por el
suelo del predio y areas circundantes. Se buscaran evidencias de
rellencs superficiales recientes o© antiguos. Por otra parte, se
investigara si existen antecedentes de grietas profundas en el predio
o de cimentaciones dque hayan sido abandonadas al denoler
construcciones anteriores.

2.2 Exploraciones '

Las investigaciones minimas del subsuelo a realizar para
cumplimiento del articulo 220 del Reglamento serdn las que se indican
en la Tabla I. No obstante, la observancia del numero Yy tipo de
investigaciones indicados en esta tabla no liberard al (Director)
responsable de la obra de la obligacién de realizar todos los estudios
adicionales necesarios para definir adecuadamente las condiciocnes del
subsuelo. Las investigaciones requeridas en el caso de problenas
especiales seran generalmente muy superiores a las indicadas en la
Tabla I.

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

a) Se entendera por peso unitario medic de una estructura la suma de
la carga muerta y de la carga viva con intensidad media al nivel -de
apoyo de la subestructura, dividida entre el area de la proyeccién
en planta de dicha subestructura. En edificios formados por cuerpos
con estructuras desligadas, cada cuerpc deberda considerarse
separadamente.

b} El1l mimero minimo de exploraciones a realizar (pozos a cielo abierto
o sondeos seguin lo especifica la Tabla I} serda de uno por cada 80.m
o fraccién de). perimetro o envolvente de minima extensién de la
superficie cubierta por la construccién en las Zonas I y II, y de
_una por cada 120 m o fraccién de dicho perimetroc en la Zona III. La
profundidad de las exploraciones dependerd del tipo de cimentacidén
y de las condiciones del subcuelo, pero no serd inferior a dos
metros bajo el nivel de desplante, salvo si se encuentra roca sana
y libre de accidentes geoldgicos o irregularidades a profundidad
menor. Los sondeos que se realicen con el propésito de explorar el
espesor de los materiales compresibles en las Zonas II y III
deberan, ademas, penetrar el estrato incompresible y, en su caso,
las capas compresibles subyacentes si se pretende apoyar pilotes o
pilas en dicho estrato.



c} Los procedimientos para .localizar galerias de minas y otras
oguedades deberan ser directos, es decir basados en observaciones y
mediciones en las cavidades. o en sondeos. Los métodos indirectos
solamente se emplearén como apoyo de las investigaciones directas.

d) Los sondecs a reallzar podrén ser de los tipos 1ndicados a
continuacidn : .-

- Sondeos con recuperacién continua de muestras alteradas mediante la
herramienta de penetracion estandar. Serviradn para evaluar 1la
consistencia o compacidad de los materiales superficiales de la Zona
I y de los estratos resistentes de las Zonas II y III. También se
emplearadn en las arcillas blandas de las Zonas II y III con objeto
de obtener un perf11 continuo del contenido de agua. No serd

aceptable realizar pruebas mecanicas usando especimenes obtenidos en
dichos sondeos.

- Sondeos mixtos con recuperacién alternada de muestras inalteradas y
alteradas en las Zonas II y III. Sdlo las primeras seran aceptables
para determinar propiedades mecidnicas. Las profundidades de muestreo
inalterado se definiradn a partir de perfiles de contenido de agua
determinados previamente mediante sondeos con recuperacidén de
muestras alteradas.

- Sondeos de verificacién estratigrafica, sin recuperacidn de
muestras, Trecurriendo a la penetracién de un cono mecadnico o
eléctrico u otro dispositive similar con objeto de extender los
resultados del estudio a un area mayor.

- Scondeos con equipo rotatorio y muestreadores de barril. Se usaran en

- los materiales firmes y rocas de la Zona I a fin de recuperar
nicleos para clasificacién y para ensayes mecdnlcos, siempre gue el
diametro de los mismos sea suficiente., {Asimismo, se podran utilizar
para la obtencién de muestras en las capas duras de las Zonas II y
III}

- Sondeos de percusién o con equipo tricénico. Serdn aceptables para
identificar tipos de material o descubrir oguedades.

2.3 Determinacion de propiedades

Las propiedades indice relevantes de las muestras alteradas e
inalteradas se determinaran siguiendo procedlm}entos generalmente
aceptados para este tipo de pruebas. El numerd de ensayes realizados
debera ser suficiente para poder clasificar con precisidn el suelo de
cada estrato. En materiales arcillosos, se haran por lo menos tres
determinaciones de contenido de agua por cada®metroc de exploracién y
en cada estrato individual identificable.

Las propiedades mecadnicas (resistencia y deformabilidad a esfuerzo
cortante y compresibilidad) e hidrdulicas (permeabilidad) de los
suelos se determinaran , en su caso, mediante procedimientos aceptados
de laboratorio o campo. Las muestras de materiales cohesivos ensayadas
seran siempre de tipo inalterado. Para determinar la compresibilidad,
se recurrird a pruebas de consolidacion unidimensional y para la



resistencia al esfuerzo cortante, a las pruebas gue mejor representen
las condiciones de drenaje y variacidn de carga gue se desea evaluar,
Cuando se requiera, las pruebas se conducirdn de modo gque permitan
determinar la influencia de la saturacidn, de las cargas ciclicas, y
de otros factores significativos sobre las propiedades mecénicas
estaticas y dindmicas de los materiales ensayados. Se realizaradn por
lo menos dos series de pruebas de resistencia y de consolidacién en
cada estrato identificado de interés para el andlisis de estabilidad o
de los movimientos de la construccidn.

Sera aceptable la estimacién de propiedades mecanicas basada en los
resultados de penetracién de cono, veleta, (presidmetro}, o algun otro
ensaye de canmpo, si .sus resultados se han correlacionado
confiablemente con los de pruebas convencionales para los suelos de
que se trate.

{Los estudios de amplificacidén sismica local y de 4interaccion
suelo=-estructura deberan basarse en determinaciones de campo y/o de
laboratorio de las propiedades dinamicas del subsuelo.)

A fin de especificar y controlar la compactacién de los materiales
cohesivos empleados en rellenos, se recurrird a 'la prueba Proctor
estandar. En el caso de materiales compactados con equipo muy pesado,
se recurrird a la prueba Proctor modificada o a otra prueba
equivalente. La especificacidn y control de compactacidén de materiales
no cohesivos se basaran en el concepto de compacidad relativa.

2.4 Investigacidn del hundimiento regional

A menos gque existan datos publicados suficientes respecte al
fenémenc de hundimiento (regional) del 4&rea de interés, en
edificaciones de los grupos A y Bl (véase articulo 174, cap. I, Titulo
Sexto), esta investigacién deberd hacerse por observacién directa
mediante piezémetros y bancos de nivel colocados con suficiente
anticipacién al inicio de la obra, a diferentes profundidades y“hasta
los estratos profundos {alejados de cargas, estructuras, Yy

excavaciones que alteren el proceso de consclidacién natural del
subsuelo.}

3. VERIFICACION DE LA SEGURIDAD DE LAS CIMENTACIONES

La revision de la seguridad de una cimentacién ante estados limite
de falla consistira, de acuerdo con los articulos 193, 223 (y 224) del
Reglamento, en comparar {para cada clcmento detla-cimentacién y para
ésta en su conjunto) la capacidad de carga del sueloc con las acclones
de disefic, afectando la capacidad de carga neta de la cimentacidén con
un factor de resistencia y las acciones de disefio con sus respectivos
factores de carga. .

La revisién de la cimentacidén ante estados limite de servicio se
hara tomando en cuenta los limites indicados en la Tabla II.

3.1 Acciones de diserio

De acuerdo con el articulo 188 del Reglamento, las combinaciones de
acciones a considerar en el disefio de cimentaciones seran las



siguientes:

Primer tipo de combinacién:

Acciones permanentes mas acciones variables (articulo 186)
incluyendo la carga viva. Con este tipo de combinacidén se revisaran
tanto los estades limite de servicic como los de falla. Las acciones
variables se considerardn con su intensidad media para fines de
calculos de asentamientos u otros movimientos a largo plazo. Para la
revisidén de estados limite de falla, se considerara la accidén variable

mds desfavorable con su intensidad m&xima y las acciones restantes con
intensidad instantanea.

Segundo tipo de combinacién:

Acciones permanentes mas acciones variables con intensidad
instantanea y acciones accidentales (viento o© sisme). Con esta’
" combinacidén se revisaran los estados limite de falla y los estades
limite de servicio asociados a deformaciones transitorias vy
permanentes del suelo bajo carga accidental.

{Congruentemente con lo especificado en el inciso 8.8 de las Normas
Técnicas Complementarias para disefic por sismo respecto a efectos
bidireccionales, para la revisién de los estados limites de falla de
una cimentacién bajo este tipo de solicitacidén, se deberan considerar
las acciones sismicas de la siguiente forma: 100Z del sismo en una
direccidén y 30% en la direccidén perpendicular a ella, con les signos
que para cada concepto resulten mas desfavorables y se repetird este
procedimiento en la otra direccion. }

Entre las acciones debidas a sismo, se incluira la fuerza de inercia
que obra en la masa de suelo potencialmente deslizante gue subyace al
cimiento de la construccién {en la forma especificada en el .inciso 8.9
de las Normas Técnicas Complementarias para disefic por sismo}. :

{Para una evaluacién mas precisa de las acciones accidentales por
sismo al nivel de la cimentacidon, serd valido apoyarse en un analisis
de interaccién dinamica suelo-estructura recurriendo a métodos
analiticos o numéricos aceptados para este fin. Se podra usar .en
particular el método simplificado del Anexo A7 de las Normas Técnicas
Complementarias para disehio por sismo}

Ademas de las acciones anteriores, se consideraran 1las otras
sefaladas en el:iarticulo 225::del- Reglamento. - = . e ST

En el caso de cimentaciones profundas en las Eonas- ITI y III se
incluird entre 1las acciones la friccién negativa gque puede
desarrollarse sobre el fuste de los pilotes o pilas por consolidacién
del terreno circundante. Para estimar esta accidén, se considerard que
el maximo esfuerzo cortante gue puede desarrollarse en el contacto
pilote-suelo es igual a la cohesion del suelo determinada en prueba
triaxial no consolidada-no drenada bajo presién de confinamiento
representativa de las condiciones del suelo.

Se calcularan y tomaran explicitamente en cuenta en el diseﬁo-{el
cortante en la base de la estructura y los momentos de volteo debidos
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tanto a excentricidad de cargas verticales respecto al centroide del
drea de cimentacidén como a solicitaciones horizontales. )

3.2 Factores de carga y de resistencia

Los factores de carga que deberin aplicarse a las acciones para el
disefio de cimentaciones serdn los indicados en el articulo 194, Cap
IIT del Reglamento. Para estados limite de servicic el factor de carga
serd unitario en todas las acciones. Para estados limite de falla se
aplicaran factores de carga de 1.1 a la friccion negativa, al peso
propio del suelo, a los empujes laterales de éste y a la aceleracidn
de las masas de suelc deslizantes bajo accién sismica. Los factores de
resistencia relativos a la capacidad de carga de cimentaciones seran
los siguientes para todos los estados limite de falla:

1. 0.35 para la capacidad de carga {ante cualquier combinacién de
acciones} en la base de zapatas de cualquier tipo en la zona I,

‘zapatas de colindancia desplantadas a menos de 5 m de profundidad en

las zonas II y III .y de los pilotes y pilas apoyados en un estrato
resistente.

2. (0.7(1-s5/5)), en que s es la relacién entre los maximos de 1la
solicitacién sismica y la solicitacién total que actiuan sobre un
pilote, {para la capacidad de carga por adherencia de los pilotes de

friccidén) ante la combinacidén de acciones que incluya las
sclicitaciones sismicas

3. 0.7 para los otros casos

Los factores de resistencia se aplicaran a la capacidad de carga
neta de las cimentaciones :

3.3 Verificacién de la segurldad de cimentaciones someras (zapatas y~
losas) . . .
3.3.1 Estados limite de falla

Para cimentaciones someras desplantadas en suelos sensiblemente
., uniformes, se verificarda el cumplimiente de las desigualdades

siguientes para las distintas combinaciones posibles de acciones
ve. ..uales.

Para cimentaciones desplantadas en suelos cohesivos:
rIQ Fc/ A < cuNc FR + P, . ‘ (1)
Para cimentaciones desplanﬁ%das en suelos friccionantec:
LQF/ A < [Pv(Nq“l) t¥ BN /2] F . + p_ (2{
donde

r Q F, suma de las acciones verticales a tomar en cuenta en la
combinacion considerada {en el nivel de desplante}, afectada por
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su respectivo factor de carga, t

P 2 I .
A drea del cimiento, n .

P presidn vertical total a la profundidad de dasplante por peso
propio del suelo, t/m

P, presion vertical efectlva a la misma profundidad t/m
7 peso volumétrico del suelo, t/m
c cohesidn aparente, t/mz, determinada ' en ensaye ' t;iakial

no-consolidado no-drenado (UU)

B ancho de la cimentacién, m
N coeficiente de capaCLdad de carga dado por-

Nc = 5.14(1 + 0 25Dr/B+ 0. 25 B/L),

para D/B < 2 Yy B/L < 1, donde D, es la profundidad de

desplante en m {y L la longitud del cimiento en m):; en caso de
gque Dr/B Y B/L no cumplan ‘con las desigualdades anteriores,

dichas relaciones se considerardan iguales a 2 y a Y
respectivamente. -

N coeficiente de capacidad de carga dado por:
N, = exp [7 tan ¢) tan®(45% ¢/2)

donde ¢ es el angulo de friceidén interna del material, que se:
define mas adelante. El coeficiente N se multiplicara por 1 +

{B/L}tan ¢ para cimientos rectangulares Yy por 1. + tan ¢ para
zapatas circulares o cuadradas.

N coeficiente de capacidad de carga dado por:

N1 = 2(N€ + 1) tan ¢

El coeficiente N se'multipiiéara.por l - 0.4(B/L) para cimientos
rectangulares y por 0.6 para cimientos circulares o cuadrados.

F Factor. de resistencia 'especificado en el inciso 3.2 de las
presentes normas. ‘ : : ‘

{También podra utilizarse como alternativa a las ecuaciones. 1 6 2
una expresién basada en la resistencia a la penetracidn de cono o a la
de penetracién estandar o en resultados de pruebas presiométricas y
respaldada por evidenclas experimentales}.

Ademds, al emplear las relaciones anteriores, se tomara en cuenta lo



siguiente:
a) El pardametro ¢ estarda dado por:

. .

¢ = Ang tan_.(a tan ¢ ) ‘ O coa - (3)
donde ¢* es el Aangulo con la horizontal de la envolvente de los
circulos de Mohr a la falla en la prueba de resistencia que se
considere mds representativa del comportamiento del suelo en las
condiciones de trabajo.

Para suelos arenosos con copnpacidad relativa menor de 70%, el
coeficiente a sera igual a 0.67. En cualguier otro caso, serd igual a
1. y .

b) La posicidn del nivel freatico considerada para la evaluacidn de
las propiedades mecanicas de)l suelo y de su peso volumétrico debera
ser la mas desfavorable durante la vida util de la estructura. En caso
de qgue el ancho B de la cimentacién sea mayor que la prefundidad Z del
nivel freatico bajo el nivel de desplante de la mnisma, el 'peso
volumétrico a considerar en la ec 2 seri:

v =7+ (/B (v~ 7) ' (4)

donde

7 peso volumétrico sumergigo del suelo (cntre las profundidades Z y

(B/2)tan(45 + ¢/2)}, t/m".

¥ Peso volumétrico total del suelo arriba del nivel freatico, t/m®

C) En el caso de combinaciones de carga (en particular las que
incluyen solicitaciones sismicas) que den 1lugar a resultantes
excéntricas actuando a una distancia e del eje longitudinal del
cimiente, el ancho efectivo del mismo deberd considerarse igual a

B’= B - 2e (5)

Un criterio andlogo se aplicarad enm la direccién longitudinal del
cimiento para tomar en cuenta la excentricidad respectiva. {Cuando se
presente doble excentricidad (alrededor de los ejes x y y), Se tomaran
las dimensiones reducidas en forma simultinea, y el area efectiva del
cimiento seri A’= B'L’.}

{Para tomar en cuenta, en su caso, la fuerza cortante al nivel de la
cimentacién se multiplicaran los coeficientes N; Y N, de las ecs 1 y 2

por (1-tan 6)2, donde & es la inclinacién de la resultante de las
dacciones respecto a la vertical)).

{d) En el caso de cimentaciones sobre un estrato de suelo uniforme
de espesor h bajo el nivel de desplante y apoyado sobre un estrato
blando, se seguirda el criterio siguiente: .

- 5i h > 3.5 P se ignorara el efecto del estrato blando en .la



capacidad de carga

- 51 3.5 B> h > 1.5 B se verificara la capac;dad de carga del
estrato blando suponiendo que el ancho del area cargada es B+h

-s5i h<1.58B se procedera en la misma forma considerando.un .

ancho igual a B[I + —w—(-—-)

_En el caso de cimientos - rectangulares, se aplicard a la
dimension longitudinal un-criterio analogo al anterior. )

e) En el caso de cimentaciones sobre taludes, se verificara la
estabilidad de la cimentacén y del talud recurriendo a un método de
analisis limite, considerando mecanismos de falla compatibles con el
perfil de suelos y, en su caso, con el agrietamiento existente. En
esta verificacién, el momento o© las fuerzas resistentes seran

afectados por el factor de resistencia especificado en el apartade 1
del inciso 3.2.

f} En el caso de cimentaciones desplantadas en {un} subsuelo
{heterogéneo} o agrietado para el cual no sea aplicable el wecanismo
de falla implicito en las ecs 1 y 2, se verificard la estabilidad de
la cimentacion recurriendo a un wmétodo de andlisis limite de los
diversos mecanismos de falla compatibles con el perfil estratigréfico.
Ademds de la falla global, se estucdiarin las posibles fallas locales,
es decir aquellas que pueden afectar solamente una parte del suelo que’
soporta el cimiento, y la posible extrusién de estratos muy blandos.
En las verificaciones anteriores, el momento o .la fuerza rasistentes

seran afectados por el factor de resistencia que seiflala el apartade 1
del inciso 3.2,

g) No deberdn cimentarse estructuras sobre zapatas ailsladas en
depdsitos de limos no plasticos o arenas finas en estado suelto o
saturado, susceptibles de presentar, pérdida total o parcial de
resistencia por licuacién o deformaciones volumétricas importantes
bajo solicitaciones sismicas. Asimismo, deberian tomarse en cuenta las
pérdidas de resistencia ocasionadas por las vibraciones de maquinaria
en la vecindad de 1las cimentaciones desplantadas en suelos . no
cohesivos de compacidad baja o media. Para condiciones severas de
vibracion, el factor de resistencia a considerar en las ecs 1 y 2
deberd tomarse igual a la mitad del admisible para condiciones

estaticas, a menos que se demuestre a satisfaccidn del Departamento
que es aplicable otro valor.

h) En caso de que se compruebe la existencia de galerias, grietas,
cavernas u otras oquedades, éstas se consideraran .en. <1 célculo de
capacidad de carga. En su caso, deberian mejorarse las condicicnes de
estabilidad adopténdose una o varias de las siguientes medidas:

~ Tratamiento por medio de rellenos compactados, inyecciones, e%c.

- Demolicidn o refuerzo de bévedas.

- Desplante bajo el piso de las cavidades.

3.3.2 Estados limite de servicio

Los asentanmientos instantaneos de las cimentaciones bajo



solicitaciones estaticas se calcularan en primera aproximacidén usando
los resultados de la teoria de la elasticidad, previa estimacién de
los parametros elasticos del terreno, a partir de la experiencia
local o de pruebas directas © indirectas. Cuando el subsuelo esté
constituido por estratos horizontales de caracteristicas elasticas
diferentes, » se podra despreciar la influencia de 1las distintas
rigideces de 1los estratos en la distribucién de esfuerzos. El
desplazamiento horizontal y el giro transitorio de la cimentacidén bajo.
las fuerzas cortantes y el momento de volteo {generados por la segunda
combinacidén de acciones} se calcularidn cuando proceda, como se indica
en el articulo 203 del capitulo de disefio sismico {del Reglamento). La
magnitud de las deformaciones permanentes gque pueden presentarse bajo
cargas accidentales ciclicas se podra estimar a partir de los
resultados de pruebas de laboratorio representativas del fendmeno.

Los asentamientos diferidos se calcularan por medio de la relacién

H Ae
AH = E [—Teb]t\z ’ (6)

donde

AH asentamiento de un estrato de espesor H

e relacién de vacios inicial

Ae variacién de la relacidén de vacios bajo el incremento de esfuerzo
vertical Ap inducido a la profundidad z por la carga superficial.
Esta variacién se estimard a partir de una prueba de consolidacidn
unidimensiocnal realizada con nmaterial representatlvo del existente
a esa profundidad

Az espesores de estratos -elementales en los -cuales los esfuerzos
pueden considerarse uniformes

Los incrementos de presion vertical Ap inducidos por 1la carga
superficial se calcularan con la teoria de la elasticidad a partir de
las presiones transmitidas por la subestructura al suelo. Estas
presiones se estimaran considerando hipétesis extremas de reparticidn

.de cargas o a partir de un analisis de la interaccidén estatica
suelo-estructura.

Para evaluar los movimientos diferenciales de la cimentacidén y los
inducidos en construcciones vecinas, los asentamientos diferidos se
‘calculardan en distintos puntos dentro y fuera del drea cargada.

{Los asentamientos esperados de una cimentacidon se podran valuar por
procedimientos distintos al enunciado, bajo la responsabilidad del

Director Responsable de oObra y del Corresponsable en seguridad
estructural)

J.4 Cimentaciones compensadas
Se entiende por cimentaciones compensadas aquéllas en las que se

busca {reducir} el incremento neto de carga aplicado al subsuelo
mediante excavaciones del terrenc y uso de un cajén desplantado a
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cierta profundidad. Segun gque. el incremento neto -de carga aplicado al
suelo en la base del cajén resulte positivo, nule o negativo, 1la
cimentacién se denomina parclalmente compensada, compensada ©
sobrecompensada, respectlvamente. . . . :

Para el calculo del 1ncremento de carga - transmltido por este tipo de
cimentacion y la revision de los estados limite de servicio, el peso
de la estructura a considerar serd la suma de .la .carga muerta {,
incluyendo el peso. de la subestructura,} mids. la carga viva con
intensidad media, menos el peso total del suelo excavado. Esta
combinacién serd afectada por un factor de carga unitario. :

La porcidén de las celdas del cajon de cimentacidén que. esté por
debajo del nivel freatico y gque no constituya un espacio
funcionalmente Util, deberd considerarse como llena de agua y el peso
de ésta debera sumarse al de la subestructura, (a menos gque dicho
espacio se rellene con material ligero no saturable que garanzzce la
permanencia del efecto .de flotaciodn}.

3.4.1 Estados limite de falla

La estabilidad de las cimentaciones compensadas se verificard como
lo seflala el inciso 3.3.1. Se comprobara ademas gue no pueda ocurrir
flotacién de la cimentacion durante nl después de la construccidn.
Para esto, se adoptara una posicidn conservadora del nivel freatico. -

Se prestara espec1a1 atencioén a la revision de la posibllidad de

falla local o generalizada del suelo bajo la comblna016n de carga que
incluya el sismo.

3.4.2 Estados limite de servicio
Para este'fiéo de cimentacién se calculardan:

a) Los movimientos instantianeos debidos a la carga total transmitida.al
suelo por la cimentacidn.

b} Las deformaciones transitorias y permanentes del suelo de
cimentacién bajo {la segunda combinacién de acciones. }

c) Los movimientos diferidos debidos al incremento (o decremento) neto
de carga en el contacto cimentacidén-~suelo.

Los movimientos instantaneos y los debidos a sismo se calcular&n an
la forma indicada en 3.3.2. El cdlculo de los movimientos diferidos se
llevara a cabo en la forma indicada en dicho incisco tomando en cuenta,-
ademds, la interaccién con el hundimiento regional. En la zona ,IIT Y
en presencla de consolldaclon regional, la sobrecompensacién no "seré.
superior a 1.5 z/-, a menos que se demuestre. que un valor mayor no

dara lugar a una emersidn inaceptable ni a dafios - a construcciones
vecinas o servicios publicos.

3.4.3. Presiocnes sobre muros exteriores de la subestructura

En los muros de retencién perimetrales, se consideraran empujes
herizontales a largo plazo no inferiores a los del agua Y el suelo en
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estado de reposo, adicionando los debidos & sobrecargas en la
superficie .del terreno y a cimientos vecinos. La 'presién horizontal
efectiva trasmitida por el terreno en estado de reposc se considerard
por lo menos igual a {50 % de la presidén vertical efectiva actuante a
la misma profundidad, salvo para rellenos compactados contra muros,
caso en el gque se considerard por ‘lo menos de 70 X de la presidn
vertical). Las presicnes horizontales atribuibles a sobrecargas podran
estimarse por medio de la teoria de la elasticidad. En caso de que el
disefic considere absorber fuerzas horizontales por contacto lateral
entre subestructura y suelo la resistencia del suelo considerada no
deberd ser superior al empuje pasivo afectado de un factor de
resistencia de 0.35, siempre que el suelo circundante esté constituido
por materiales naturales o por rellenos bien compactados. Los muros
perimetrales y elementos estructurales gque transmiten dicho empuje
deberan disefiarse expresamente para esa solicitacidn.

Se tomaran medidas para que, entre las cimentaciones de estructuras
contiguas, no se desarrclle friccién que pueda dafiar a alguna de las
dos como consecuencia de pesibles movimientos relativos.

3.5 Cimentaciones con pilotes de friccidn

Los pilotes de friccién {son} aquellos que trasmiten cargas al suelo
principalmente a lo largc de su superficie lateral {y generalmente
actuan} como complemento de un sistema de cimentacién parcialmente
compensada para reducir asentamientos transfiriendo parte de la carga
de la cimentacidén a estratos mas profundos.

3.5.1 Estados limite de falla

Para comprobar la estabilidad de las cimentaciones con pilotes de
friccidn, se verificara, para la cimentacién en su conjunto, para cada
uno de los diversos grupos de pilotes y para cada pilote individual,
el cumplimiento de 1la desigualdad siguiente para las distintas
combinaciones de acciones verticales consideradas: ’

z QFc < R {7)

donde

Z QFc suma de las acciones verticales a tomar en cuenta en la

combinacidén considerada,— afectada de su correspondiente factor de
carga. Las acciones incluiran el peso propio {de la subestructura)} y
de los pilotes o pilas y el efecto de la friccién negativa que pudiera
desarrollarse sobre el fuste de los mismos o scbre su envolvente.

R capacidad de cargya del sistema constituido por pilotes de friccién
mias losa o zapatas de cimentacién, que se considerarda igual al mayor
de los dos valores sigquientes:

a) Capacidad de carga del sgistema suelo-zapatas o© suelo-losa de
cimentacidn, despreciando el efecto de los plilotes. S1 éste es el
valor que rige, la losa o las zapatas y las contratrabes deberan
disefarse estructuralmente para soportar las presiones de contacto
suelo-zapata o suelo-losa maximas calculadas, mas la concentracién de
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carga correspondiente a la capacidad de carga total de cada pilote
dada por la ec 8 con Fa = 1. En este caso la capacidad de carga

suelo-losa o suelo-zapata se calculari como_16 sefiala el .inciso 3.3. .

b) Capacidad de carga del sistema suelo-pilotes de friccién que se
considerara iqual a la {combinacién} de las capacidades de carga de

punta de los pllotes individuales mas el menor de los slgulentes
valores: -

- Suma de las capacidades de adherencia de los pilotes individuales

- capacidad de adherencia de una pila de geometria igual a 1la
envolvente del conjunto de pllotes.

- Suma de las capacidades de adherencia de los diversos subgrupos de
pilotes en que pueda subdividirse la cimentacidn.

La capacidad_de carga por punta de una cimentacién {o de un grupo}
de pilotes de friccién siempre se considerarda iqual a la suma de las

capacidades de carga individuales por punta de los pilotes calculadas
con la ec. 9.

{Cuando la capacidad de carga de la cimentacién se considere igual a
la del sistema de los pilotes de friccidn sin.contribucidén de la losa,
estos deberan tener la capacidad de absorber la fuerza de cortante por
sismo al nivel de la cabeza de los pilotes sin tomar en cuenta la
adherencia suelo-losa o suelo-zapatas. } )

En la estimacién de ia capacidad de carga bajo cargas excéntricas se
despreciara la capacidad de carga de los pilotes sometidos a tensién,
salvo que se hayan disefiado y construidoc especialmente para este fin.-

La capacidad de c¢arga por -adherencia lateral de un piloﬁé . de
friccidén individual bajo esfuerzos de compresién se calculara como:

Cr = ALf Fn (8)

donde

{F

r = 0.7 (1-s/5), factor de resistencia}

s relacién entre los maximos de la solicitacién sismica y la°
solicitacién total que actiian scbre el pilote

_C_ capacidad por adherencia, t

A area lateral del pilote, m°

f adherencia lateral media pilote-suelo, t/m2
Para los suelos cohesivos blandos de las Zonas II y IITI -la

adherencia pilote-suelo se considerara iqual a la cohesion media del
suelo. La cohesién se determinara con pruebas triaxiales no
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consolidadas-no drenadas. ;- o -

Para calcular la capacidad de adherencia del grupo de pilotes, o de
los subgrupos de pilotes en 1los gque se pueda subdividir la
cimentacidn, también serd aplicable la ec 8 considerando el grupo o
los subgrupos como pilas de dlametro igual al de la envolvente del
grupo o] subgrupo.

3.5.2 Egstados limite de servicio

Los'”asentamientos o emersiones de cimentaciones con pilotes de
friccién bajo cargas estaticas se estimaran considerando la
penetracién de los mismos y las deformaciones del suelo {que los
soporta}, asi como la friccién negativa y la interaccién con el
hundimiento regional. En el calculo de los movimientos anteriores se
tomardn en cuenta las excentricidades de carga.

{Como se indica en el articulo 203 del Reglamento, deberd revisarse
gque el desplazamiento horizontal y el giro transitorios maximos de la
cimentacidn bajo la fuerza cortante y el momento de volteco sismicos no
resulten excesivos). Las deformaciones permanentes bajo la combinacién
de carga que incluya el efecto del sismo se podrdn estimar a partir de
los resultados de pruebas de laboratorio representativas del fendmeno.
Para el célculoc de estas deformaciones, se considerara que la carga
maxima soportada por los pilotes en condiciones sismicas es la
definida por la ec 8. ’ '

3.6 _Cimentaciones con pilotes de punta o pilas

Los pilotes de punta son los que transmiten la mayor parte de la
carga a un estrato resistente por medio de su punta. Generalmente, se
llaman pilas a los elementos de mas de 80 cm de diametro colados en
perforacidn previa. '

3.6.1 Estados limite de falla

Se verificara el cumplimientc de la desigualdad 7, siendo R la suma

de las capacidades de carga individuales o de grupos o la global dal
conjunto de pilotes, cual sea menor.

La capacidad de carga de {un} pilote de punta o pila se calculara
como sigue:

- Para suelos cohesivos:

c = (c N F, + p) A 3 (9)
~ Para suelos friccionantes:

c = (ﬁvN: F, + p,) A (10)
donde

CP capacidad por punta, t
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A drea transversal de la pila o del piloté, m°
P presion vertical total deblda al peso del suele a la profundidad
de desplante ‘de 'los pllotes, t/m

P presién vertical efectiva debida al peso del suélo' a la
profundidad de desplante de los pilotes, t/m’

c cohesidén aparente, en t/mz, . determinada en ensaye -triaxial
no-consolidado no-drenado (UU) (

N_ coeficiente de capacidad de carga definido en la tabla siguiente:

N 7 9 13

-

¢ dngulo de fricidn aparente, en grados

N coeficiente de capacidad de carga definido por

*

= - ; o
Nq = N-|n+ Le(Nnax N'“n) / [4B.wan (45 + ¢ /2)]
cuando L /B s 4 tan (45° + ¢ /2), o bien
N =N
Q X
cuando LG/B > 4 tan (450 + ¢ /2{
- 20° - : 250 30° 350 - 400
N 12.5 26 ‘ 55 132 350
Bax " . . B
Nn“‘ 7 11.5 20 39 78
L, longltud empotrada del pilote o pila en el -estrato. -

resistente, m
B ancho o didmetro {equivalente)} de los pilotes, m

¢ angulo de friccion intérna, en grados, con la definicién del

15



apartado {(a) del sub1nc150 3.3.1.

FR factor de re51stenc1a igual a 0 35

x{También podra,utilizaﬁse como alternativa a las ecuaciones 9 & 10
una expresidén basada en la resistencia a la penetracién de cono ¢ a la
de penetracién estandar o en resultados de pruebas presiométricas}.

En el caso de pilotes o .pilas de mds de 0.5m de diametro, 1a
capacidad calculada (mediante las ecs 9 o 10 o sus alternativas,}

deberd corregirse para tomar en cuenta el efecto de escala en la forma
siguiente; -

-_Para guelos friccionantes, multiplicar la capacidad calculada por el
factor:

2B

A [(B + 0.51]“ - (11)

donde
B diametro de la base -del pilote o pila en metros (> 0.5m)

n exponente igual a 1 para suelo suelto, . 2 para suelo medianamente
denso y 3 para suelo denso

- Para suelos cohesivos firmes fisurados se multiplicara por el mismo
factor de la ec 11 con exponente n = 1. Para pilas coladas en suelos
‘cohesivos del mismo ‘tipo se multiplicara por:

(B + 1

Fe = 2B+ 1) ' (12)
La contribucidn del suelo bajo la losa de la subestructura y de la.

subpresion a la capacidad de carga de un sistema de cimentacion a base
de pilotes de punta debera despreciarse en todos los casos.

{Cuando exista un estrato blando debajo de la capa de apoyo de.un
pilote de punta o pila, debera verificarse que el espesor h de suelo
resistente es suficiente en comparac;én con el ancho o diametro B del
elemento de cimentacidn. Se seguira el cr1terzo siguiente:

- si h > 3,5 B se ignoraré el efecto del estrato blando en la
capacidad de carga

- 5i 3.3B>h > 1,5 B se Ver;flcara la capacidad de carga del
estrato blando suponiendo que el ancho del &rea cargada c¢s B+h
- §i h < 1.5 B se procederd en la misma forma considerando un

ancho igual a Bf1 + —%—(—%m)zl'

El criterio anterior se aplicara también a grupos de pilotes. }

Ademas de la capacidad-de carga vertical, se revisara la capacidad
del suelo para resistir 1los esfuerzos inducidos por los pilotes
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sometidos a fuerzas horizontales, asi como la capacidad estructural de
los pilotes para transmitir dichas solicitaciones horizontales.

- - [ T TP — RO, - -

-3.6.2 Estados limite de servicio- -~ -2 «n e e o s e o e

Los asentamientos de este tipo de cimentacion se calcularan tomando
-en cuenta la deformacién propia de los pilotes {o  pilas} bajo las
diferentes acciones a las que se encuentran -sometidas,” incluyendo "la
friccidn negativa, y la de los estratos localizados bajo del nivel ‘de
apoyo de las puntas. {Al) calcular la emersién debida al hundimiento
regional se tomara en cuenta la consolidacidén previsible del estrato
localizado entre la punta y la cabeza de los pilotes durante la vida
de la estructura.

3.7 (Pruebas de carga en pilotes}

Las estimaciones analiticas de la capacidad de carga de pilotes de
friccién o de punta se verificaran mediante pruebas de carga si hay
incertidumbre excesiva sobre las propiedades de los suelos
involucrados y la edificacidén es de los grupos A o Bl. Los pilotes
gnsayados se llevardn a la falla o hasta 1.5 veces la capacidad de
carga calculada. {La prueba se realizara al menos dos meses después de
la hinca. En pruebas de pilotes de punta, debera aislarse la punta
del fuste para medir en forma separada la friccién o adherencia
lateral, o bien instrumentarse la punta para medir la carga en la
punta. Podran hacerse pruebas de campo en pilotes de seccidén menor que
la del prototipo y extrapolar el resuitado mediante las ecs 8 a 10}..

3.8 (Cimentaciones especiales}

Cuandc se pretenda utilizar dispositivos especiales de cimentacién,
debera solicitarse la aprobacién expresa del Departamento del Distrito
Federal. Para ello se presentaran los resultados de los estudios y
ensayes a que se hubieran sometido dichos dispositivos. Los sistemas
propuestos deberdn proporcionar una segurijidad equivalente a la de las
cimentaciones tradicionales calculadas de acuerde con las presentes
normas, en particular ante solicitaciones sismicas.

4. DISENO ESTRUCTURAL DE LA CIMENTACION

Los elementos mecanicos (presiones de contacto, empujes, etc)
requeridos “para el disefio estructural de la cimentacién deberan
determinarse para cada .combinaciér.de acciones sefialada en 3.1.

3= -, - "

Las presicnes de contacto consideradas deberidn ser tales gue las
deTormaciones diferenciales del suelc calculadas con ellay coincidan
aproximadamente con las del sistema subestryctura-superestructura.
Para determinar distribuciones de este tipo, serd aceptable suponer
que el medid es elastico y continuo, y usar las soluciones analiticas
existentes o metodos numéricos. Sera aceptable cualquier distribucién
que satisfaga las condiciones siguientes:

- gue exista equilibrio loca e s presiones de

contacto y las fuerzas internas en la subestructura y las fuerzas y

momentos transmitidos a esta por Ia superestructura.
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- gque los hundimientos {diferenciales inmediatos mas diferidos)} con
las presiones de contacto consideradas sean aceptables en teérminos de

Tas presentes normas (Tabla Il}.

- que las deformaciones di mis las
diferidas del sistema subestructura-superestructura sean aceptables en

terminos de las presentes normas.

Los pilotes y sus conexiones se disefiaran para poder resistir los
esfuerzos resultantes de las acciones verticales y horizontales
consideradas en el disefio de la cimentacidn y los gque se presenten
durante el proceso de transporte, {izaje)} e hinca. Los pilotes deberan
poder resistir estructuralmente la carga gue corresponde a su
capacidad de carga 'ultima con factor de resistencia unitario.

{Los pilotes de concreto deberan cumplir con lo estipulado en este
Reglamento y sus Normas Técnicas Complementarias para estructuras de
concreto. Los pilotes de acero deberan protegerse contra corrosioén al
menos en el tramo comprendido entre la cabeza y la maxima profundidad
a la que, se estime, puede descender el nivel freadtico}

En el caso de cimentaciones sobre pilotes de punta en las zonas Il ¥y
III, se tomara en cuenta gque, por la consolidacidén regional, los
pilotes pueden perder el confinamiento lateral en su parte superior en
una altura igual a la magnitud de la consolidacidén regional entre la
punta del pilote y su parte superior. La subestructura debera
disenarse para trabajar estructuralmente tantoc con soporte del suelo

como sin él, es decir, en este ultimo caso, apoyada sdlamente en los
pilotes.

5. ANALISIS Y DISENO DE EXCAVACIONES

En el disefio de excavaciones se consideraran, de acuerdo con el
articulo 228, Cap. VII, del Reglamento, los siguientes estados limite:

a) De falla: colapsc de los taludes o paredes libres o ademadas de
la excavacidén, falla de los cimientos de las contrucciones colin-
dantes, falla de fondo de la excavacion por corte o por subpresidén en
estratos subyacentes {y colapso del techo de cavernas o -galerias. )}

b) De servicio: movimientos verticales y horizontales inmediatos y
diferidos por descarga en el area de excavacién y en los alrededores.

5.1 Estados limite de falla

. La verificacidén de la sequridad respecto a los estados limite de
.falla incluird la revisién de la estabilidad de los taludes o paredes
de la excavacidn con o sin ademes y del fondo de la misma. El factor
de resistencia sera de 0.6; sin embargo, si._la falla de los taludes,
ademes o fondo de la excavacién no implica dafios a los servicios
publicos, a las instalaciénes o a las contrucciones adyacentes, el
factor de resistencia sera de 0.7. La sobrecarga uniforme minima a
considegar en la via publica y -zonas proximas a la excavacion sera de
1.5 t/m” con factor de carga unitario.
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a) Taludes

La seguridad y éstabilidad de excavac1ones sin soporte se .revisara
tomando en cuenta la influencia de las condiciones de presién del agua
en el subsuelo asi como la profundidad de excavacidén, -la inclinacién
de los taludes,el riesge de agrietamiento en la proximidad de la
corona Y la presencia de grietas u otras discontinuidades.

Para el andlisis de estabilidad de taludes se usard un método de
equilibrio 1limite considerando superficies de falla cinematicamente
posibles. Se incluird la presencia de sobrecargas en la corilla de la
excavacidén. También se considerardn mecanismos de extrusién de
estratos blandos confinados verticalmente por capas mas resistentes.

b)  Falla por subpresién en estratos permeables

En el caso de suelos sin cchesidn, se analizard la estabilidad del
fondo de la excavacidén por flujo del agua. Para reducir el peligro de
falla de este tipo, el agua fredtica debera controlarse y extraerse de
la excavacion por bombeo desde carcamos, pozos punta o pozos de alivio
con nivel dinamico sustancialmente inferior al fondo de la excavacidn.

Cuando una excavacion se realice en una capa impermeable de espesor
h, la cual a su vez descanse sobre un estrato permeable, debe
considerarse que la presién del agua en este estrato podria’ levantayr
el fondo de excavacidén, no obstante el bombeo superficial. El espesor
minimo h del estrato impermeable que debe tenerse para evitar
inestabilidad de fondo se considerara igual a: - o .

h> (v /7)) h, L A
donde
h espesor de la capa 1mpermeable T ol
h“ altura piezométrica en el lecho 1nfer10r de la capa impermeable
¥, peso volumétrico del agua
¥

. bpeso volumétrico del suelo entre el fondo de la excavacxén Y A

el estrato permeable,.

Cuando el espesor h sea insuficiente para asegurar la estabilidad,
serd necesario reducir la carga hidraulica del estrato permeable _por
medio de pozos de alivio. :

€) Estabilidad de excavaciones ademadas

En caso de usarse para soportar las paredes de 1la excavaciédn,
elementos estructurales como tablestacas o muros colados en el lugar,
se revisara la estabilidad de estos- elementos por deslizamiento
general de una masa de suelo que incluya el elemento, por falla de

fondo, y por falla estructural de los troqueles o de los elementos que
éstos soportan.

La revisién de la estabilidad general se realizara por up'méto¢6 de
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andlisis limite. Se evaluara el empotramientc y el momento resistente
minimo del - elemento estructural requeridos para garantizar 1la
estabilidad.

La posibilidad de falla de fondo por cortante en arcillas blandas a
firmes se analizara verificando que: ,

pv+£ch< cuNF (14)

donde

e, cochesién aparente del material bajo el fondo de la excavacidn, en

condiciones ({no consolidadas-) no drenadas {(UU)}, t/m?

N coeficiente de ‘capacidad de carga definido en 3.3.1 y que depende

de la gecmetria de la excavacion. En este caso, B serd el ancho de
la excavacidén, L su longitud y Dr su profundidad

P, presidén vertical total actuante en el suelo, a la profundidad de
excavacién, t/m2

Iq F sobrecargas superficiales afectadas de sus respectivos factores
de carga, t/m2

Fn {factor de resistencia igual a 0.7}

Los empujes a los gue se encuentran sometidos los puntales se
estimardn a partir de una envolvente de distribucién de presiones
determinada de acuerdo con la experiencia local. En arcillas, la
distribucién de presiones se definird en funcién del tipo de arcilla,
de su grado de fisuramiento y de su reduccién de resistencia con el
tiempo. Cuande el nivel fredtico exista a poca profundidad, los
empujes considerados sobre los trogueles seran por lo menos iguales a
los producidos por el agua. El disefic de los trogueles también deberd
_tomar en cuenta el efecto de las scbrecargas debidas al trafico en la
via publica, el equipc de construccion, a las estructuras adyacentes y
a cualquier otra carga gque deban soportar las paredes de la excavacidn

durante el periodo de construccidén, afectadas de un factor de carga de
1.1.

{Los elementos de soporte deberdn disefiarse estructuralmente para
resistir las acciones de los empujes y las reacciones de los troqueles
y de su apoyo en el suelo bajo el fondo de la excavacién. )

d) Estabilidad de estructuras vecinas

De ser necesario, las estructuras adyacentes a las excavaciones
deberan reforzarse o recimentarse. El soporte requerido dependerad del

tipo de suelo y de la magnitud y localizacién de las cargas con
respecto a la excavacién.

{En caso de usar anclas para el soporte de ademes, debera
demostrarse que estas no afectaran la estabilidad ni induciréan
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deformaciones significativas en las cimentaciones. vecinas. )
5.2 Estades limite de servicio

Los valores esperados-de los movimientos verticales y horizontales
en el arearde.excavacion y sus alrededores deberan ser suficientemente
pequelfios para que no causen dafios a las construcciones e instalaciones
adyacentes ni a los servicios publicos. Ademas, la recuperacioén por
recarga no debera ocasionar movimientos .totales o diferenciales
intolerables en el edificio que se construye. :

a)} Expansiones instantdneas y diferidas ﬁor descarga

Para estimar la magnitud de los movimientos verticales inmediates
por descarga en el &area de excavacién y en -los. alrededores, se
recurrird a la teoria de-la elasticidad. Los movimientos diferidos se.
estimardn mediante la ec 6 a partir de decrementos de esfuerzo
vertical calculados {aplicando} la teoria de la elasticidad.

En el caso de excavaciones ademadas, se buscarid reducir la magnitud
de los movimientos instantaneos acortando la altura no soportada entre
trogueles o efectuando la excavacidn en zanjas de ancho reducido.

b) Asentamiento del terreno natural adyacente a las excavaciones

En el caso de cortes ademados en arcillas blandas o firmes, ‘se
tomarda en cuenta que los asentamientos superficiales asociados a estas
excavaciones dependen del grado de cedencia lateral gque se permita en
los elementos de soporte. Estos movimientos horizontales y verticales
deberan medirse en forma continua durante la construccién para poder

tomar oportunamente mnedidas de seguridad . adicionales, en caso
necesario. : ‘ : .
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6. MUROS DE CONTENCION

Las presentes normas se aplicardan a los muros de gravedad (de
mamposteria, tabique o concreto simple), cuya estabilidad se debe a su
peso propic, asi como a los muros de concreto reforzado, con o sin
anclas o ceontrafuertes, y que utilizan la accidén de voladizo para
retener la masa de suelo. : '

Las fuerzas actuantes scbre un muro de contencién se consideraran
por unidad de longitud. Las acciones a tomar en cuenta, segun el tipo
de murc seran: el peso propio del muro, el empuje de tierras, 1la
friccion entre muro y suelo de relleno, el empuje hidrostatico o las
fuerzas de filtracidén, las sobrecargas en la superficie del relleno ¥y
las fuerzas sismicas. ({Los empujes desarrollados en condiciones
sismicas se ervalugran en la forma indicada en el inciso 10.2 de las
Normas Teécnicas Complementarias para disefic por sismo. }

6.1 Estados Limite de falla

Los muros de contencién deberan siempre ' dotarse de un drenaje

adecuado, dejando un filtro atras del muro con lloraderos y/o tubos
perforados.-

{Los estados limites de falla a considerar para upn muro seran la
rotura estructural, el volteo, la falla por capacidad de carga o©
deslizamiento horizontal de la base del mismo bajo el efecto del,
empu je del suelo y, en su caso, la inestabilidad general del talud cn
el que se encuentre desplantado el muro.}

{Para combinaciones de carga clasificadas en la fraccidén I del
articulo 188 del Reglamento, en la revisién del muro al volteo, los
mementos motores seran afectados de un factor de carga de 1.4 y los
momentos resistentes de un factor de resistencia de 0.7; en 1la
revision de la estabilidad al deslizamiento y de JIa estabilidad
general del talud, los_momentos o fuerzas motores se afectaran de un
factor de 1.4 y las resistentes de un factor. de resistencia de 0,9.

Para combinaciones de carga clasificadas en la fraccién II del
articulo 188 del Reglamento, en la revisién del muro al volteo, los
momentos motores seran_afectados de un factor de carga de 1.1 y los
momentos resistentes de un factor de resistencia de ©0.7; en la
revisién de la estabilidad al deslizamiento y de Ja esfabilidad
general del talud, los momentos o fuerzas motores se afectaran de un
factor de 1.1 y las resistentes de un factor de resistencia de 0.9.)}

{Para la revision de la capacidad de carga del suelo de apoyo se
recurrira a los procedimientos ya especificados para cimentaciones. )

Para muros de menos de 6m de altura, sera aceptable estimar 1los
empujes actuantes en forma simplificada con base en el método
semi~-empirico de Terzaghi, siempre que se satisfagan los requisitos de
drenaje. En caso de tener una sobrecarga uniformemente repartida

sobre el relleno, esta carga adicional se podrd incluir como peso
equivalente de material de relleno.

En el caso de muros gque exceden de la altura especificada en el
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parrafo anterior, se realizard un estudio de eaestabilidad detallado,
tomando en cuenta los efectos que se indican a continuacién.

- Restricciones del mov1m1ento del muro e -

T -

Los empujes sobre ‘muros de retencidn podran considerarse de tipo
activo solamente cuando haya posibilidad de deformacidén suficiente por
flexién o gire alrededor de 1la base. En caso contrario, ¥y en
particular cuandc se trate de muros .perimetrales de cimentacién en
contacto con rellenos, los empujes considerados deberan ser por lo
menos los del suelo en estado de reposc mads los debidos al equipo de
compactacién del relleno, a las estructuras colindantes y a otros
factores que pudieran ser significativos.

~ Tipo de relleno

Los rellenos no incluiran materiales degradables ni excesivanente
compresibles y deberan compactarse de  modo gque sus cambios
volumétricos por peso propio, por saturacién y por las acciones
externas a que estaran sonmetidos, no causen danfos intolerables a los
pav1mentos ni a las instalaciones estructurales alojadas en ellos ©
colocadas sobre los mismos.

- _Compactacion del relleno

Para especificar .y controlar en el campo la compactacidn de los
materiales cohesivos empleados en rellenos, se recurrira a la_prueba
Proctor estandar, debiéndose vigilar el espesor y contenido de agua de
las capas colocadas. En el casc de materiales no cohesivos, el control
se basara en_el concepto de compa¢idad relativa. Estos rellenos se
compactaran con procedimientos que eviten el d sarrollo de empujes

superiores a los considerados en el disefio.

- Base del muro

La base del murc debera desglantarse cuando menos a 1lm bajo la
superficie de) terrene enfrent
volumétricos estacxonales. La establlldad contra deslizamiento debera
ser garantxzada sin tomar en cuenta el empuje pasivo gue actua sobre
el pie del muro. Si no es suficiente la resistencia al desplazamiento,
se debera pllotear el muro o profundizar o ampliar la base del mismo..

) La capacidad de carga en la base del muro se podra revisar por los
métodos indicados para cimentaciones superflciales.

6.2 Estados limite de servicio

-~

Cuando el suelo de cimentacién sea compresible, debera calcularse el
asentamiento y estimarse la inclinacidén de los muros por deformaciones
instanténeas y diferidas del suelo. (Se recurrird a los métodos
aplicables a cimentaciones superficiales.)
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~ 7. PROCEDIMIENTO CONSTRUCTIVO

El procedimiento {de construccion} de las cimentaciones,
excavaciones y muros de contencidn debera {ajustarse a} las hipdtesis
de disefio, garantizar (la integridad de los elementos de cimentacién y
su} seguridad durante 1la contrucc1én Y evitar dafios a servicios
publicos y edificaciones vecinas.

7.1 Procedimiento constructivo de cimentaciones

7.1.1 Cimentaciones (someras}

El desplante de la cimentacidén se hard a la profundidad sefialada en
el estudio de mecanica de suelos. Sin embargo, deberda tenerse en
cuenta cualquier discrepancia entre las caracteristicas del suelo
encontradas a esta profundidad y las consideradas en el proyecto, para
que, de ser necesario, se hagan los ajustes correspondientes. Se
tomaran todas las medidas necesarias para evitar gue en la superficie
de apoyo de la cimentacién se presente alteracidon del suelo durante la
construccién por saturacidn o remcldeo. Las superficies de desplante
estardn libres de cuerpos sueltos o .extrafios.

En el caso de elementos de cimentacion de concreto reforzado se
aplicaran procedimientos de construccidén gue garanticen al
recubrimiento requerldo para proteger el acero de refuerzo. Se tomaran
las medidas necesarias para evitar que el propio sueloc o cualquier
liquido o gas contenido en ¢l puedan atacar el concreto o el acero.
Asimismo, durante el colado se evitara que el concreto se mezcle o
contamine con particulas de suelo o con agua fredtica, que pueda
afectar sus caracteristicas de resistencia o durabilidad.

7.1.2 Cimentaciones con pilotes o pilas

La colocacién de pilotes y pilas se ajustard al proyecto
correspondiente, verificando que 1la profundidad de desplante, el
nimerc y el espaciamiento de estos elementos correspondan a 1lo
sefialado en los planos estructurales. Los procedimientos para la
instalacidén de pilotes y pilas deberdn garantizar {(la integridad de
estos elementos Yy} que no se ocasionen dafios a las estructuras e
instalaciones vecinas por vibraciones o desplazamiento vertical y
horizontal del suelo. Cada pilote, {sus tramos) y las juntas entre
{estos, en su caso,) deberdn disefiarse y realizarse de modo tal que
resistan 1las fuerzas de compresién y tensién Yy los momentos
flexionantes que resulten del andlis:s. B '

{Los ‘pilotes de pequeho diametro deberdn revisarse por pandeo
verificando que la fuerza axial a la que se encontraran sometidos, con
su respectivo factor de carga, no rcbasard la fuerza critica Pc

definida por: .
N nPET 4 k ¢ L?

( + ]

< R 4L2 Nznz

donde

k coeficiente de reaccion horizontal del suelo, t:/m:I
¢ diametro del pilote, m
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modulo de elasticidad del pilote,.t/m2

momento de inercia del pilote, m'

longltud del pilote, m -
numero entero determinado por tanteo que gcnere el menor Valor
de P

F factor de recistencia 1gua1 a o. 35}

ZhH g

a}) Pilas o pilotes colados en el lugar

.Para este tipe de cimentaciones profundas, el estudio de mecdnica de
suelos deberd definir si la perforacién previa sera estable en forma
natural o si, por el contrario, se requerira estabilizarla con lodo
comin ¢ bentonitico o con ademe. Antes del colado, se.procederd a la
inspeccién directa’ o indirecta del fondo. de la perforacién para
verificar que las caracteristicas del estrato de . apoyo son
satisfactorias y que todos los azolves han sido removidos. El colado
se realizara por procedimientos que eviten la segregacién del concreto
Y 1la contaminacién del mismo con el lodo estabilizador de 1la
perforacion © con derrumbes de las paredes de la excavacién. Se
llevara un registro de la localizacidn de los pilotes o pilas, - las
dimensiones relevantes de las perforaciones, las fechas de perforacién
Y de colado, la profundidad y los espesores de los estratos y las
caracteristicas del material de apoyo.

{Cuando la construccién de una cimentacidén requiera del uso de lodo
bentonitico, el constructor no podrd verterlo en el drenaje urbano,.
por lo que debera destinar una area para recolectar dicho lodo después
de usarlo y transportarlo a algin tiradero ex profeso.)

Cuando se usen pilas con ampliacién de base (campana), -{la
perforacidén de la misma se hara verticalmente en los primeros 20 cm
para después formar con la horizontal un &ngulo de 60 grados; el
peralte de la campana sera por lo menos de 50 cm. No deben construirse
campanas bajo agua, ya que los Slsterrmsemleadw_;___w%
no garantizan la colocacién de concreto_sano en esta zona que es.don
Se desarrollard la capacidad de carga. } S

Otros aspectos a los gue debera prestarse atencién son el método Y
equipe para la eliminaciéon de azolves, la duracién del colado, asi
como el recubrimiento y la separacidn minima del acero de refuerao con
relacién al tamafic del agregado. : Lo

{(Para despla:itar la cimentacién- scbre el concreto sano de la- pila,
. 5e debera dejar en la parte superior una longltud extra de concreto,
_equzvalente al 90%Z del diametro de la misma; este. concreto, que
acarrea las impurezas durante el proceso de colado, podra ser-removido
con equipo neumdtico hasta 20 cm arriba de la cota de.desplante de-la-
cimentacidén; estos Gltimos 20 cm se deberidn quitar en forma manual
procurando que la herramienta de ataque no produzca fisuras en el
concreto que recibira la cimentacién.) . -

{En el caso de pilas coladas en scco, la longitud adicional podfaf

ser decl 50%Z del diametro de las mismas, evitando remover el concreto
de esta parte en estado fresco con el propdésite de que el "sangrado”
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del concreto se efectue . en dicha 2zona, Esta parte se demoleréa
siguiendo los lineamientos indicado; en el punto anterior.}

(En cualquier tipo de pila, seria necesario construir un brocal antes
de iniciar la perforacién a fin de preservar la sequridad del personal
y la calidad de la pila por construir.}

{No deberan construirse pilas de menos de 60 cm de diédmetro hasta 20
m de protfundidad, ni de menos de 80 cm hasta 30 m, ni de menos de 100
cm hasta_prorundidades mayores, _No_ deberan construirse pilas con
diametro_mayor de 120 cm sin ademe o con ademe a base de lodos a mengs
gue el estudic del substuelo muestre que la perforacién es estable.)

{Respecto a la localizacion de las pilas se aceptara una tolerancia
del 4X de su didmetro, La tolerancia en la vertjicalidad de una pila
sera del 2X de su -longitud hasta 25 m de profundidad y. de 3% para
mayor profundidad.)

b} Pilotes hincados a percusion

{Se preferird la manufactura en fabrica de tramos de pilotes a fin
de controlar mejor sus caracteristicas mecdnicas y geométricas y su
curado. En pilotes de concreto reforzado, se prestard especial
atencion a los traslapes en el acero de refuerze longitudipal}

{Cada pilote debera tener marcas gue indiquen los puntos de izaje,
para poder levantarlos de las mesas de colado, transportarlos -e
izarlos. }.

El estudico de mecanica de suelos debera definir si se requiere
perforacién previa para facilitar la hinca o para mninimizar el
desplazamientc de los suelos blandos. Se indicara en tal caso el
diametrc de la perforacién y su profundidad, y si es necesaria la
estabilizacién con: iodo comin o-bentonitico. {En pilotes de friccién
da perforacion previa para facilitar la hinca o para minimizar el
desplazamiento de los suelos blandos no debera ser mayor que el 75%
del diametro_ o lado del pilote. Si con tal diametro maximo de la
perforacidon no se logra hacer pasar el pilote a través de capas duras
intercaladas, exclusivamente estas deberan rimarse con herramientas
especiales a un diametro igual o ligeramente mayor que el del pilote)

Antes de proceder a la hinca, se verificard la verticalidad de los
trames de pilotes y, en su caso, la de las perforaciones previas. la
esviacién d £

Q_L_L&A_J&MLLMMMMLLE
su_longitud para pilotes con capacidad de carga por punta ni de 6[;92
en los otros casos.

El equipo de hincado se especificard con base en dos condiciones:
que su energia no sea menor de 0.3 kg-m por cada kilogramo de peso del
pilote y que el peso del martillo golpeador no sea menor gque 30% del
peso del pilote. Ademas, se especificardn el tipo y espesor de los
materiales de amortiguamiento de la cabeza y del seguidor. El egquipo
de hincado podrd también definirse a partir de un analisis dinamico
basado en la ecuacion de onda.

La posicién final de la cabeza de los pilotes no debera diferir
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respecto a la de proyecto en mads de 20 cm ni de la cuarta parta del
ancho del elemento estructural que ‘se apoye en .ella.,

Al hincar cada pilote se llevaré un reglstro da su ublcacién, su
longitud y dimensiones transversales, la fecha de colocacién, el nivel
del terreno antes de la hinca y el nivel de la cabeza inmediatamente
después de la hinca. Ademis, se incluirid el. tipo de material empleado
para la proteccidén de la cabeza del pilote, el peso del martinete y su
altura de caida, la energia de hincado por golpe, {el numero de golpes
por metro de penetracién a través . de los .estratos superiores al-de
apoyo y el numero de golpes por cada 10cm de penetracién en el estrato
de apoyo, asi como el numero de golpes y la penetracién en la ultima
fraccion de decimetro penetrada. } -

En el caso de pilotes hincados a través de un manto compresible
hasta un estrato resistente, se verificaria para cada pilote mediante
nivelaciones si se ha presentadce emersién por la hinca de los pilotes
adyacentes, y en caso afirmativo los pilotes afectados se rehincaran
-hasta la elevacién especificada.

{Los métodos usados para hincar los pilotes deberan ser tales que no
mermen la capacidad estructural de éstos, Si un pilote de punta se
rompe o dafa estructuralmente durante su hincado, o si, por excesiva
resistencia a la penetracién, queda a una profundidad menor gque la
especificada y en ella no se pueda garantizar la capacidad de carga
requerida, se extraerd la parte superior del mismo, de modo -que la
distancia entre el 'nivel de desplante de la subestructura y el nivel
superior del pilote abandonado sea por lo menos de 3m. En tal caso, se
revisard el disefio de la subestructura y se instalaran pilotes
sustitutos. } I

{Si es un pijote de friccidén el que se rechace por dafos
estructurales durante su hincado, se debera extraer totalmente 'y
rellenar el hueco formado con otro pilote de mayor dimensién ¢ .bien
con un material cuya resistencia y compresibilidad sean del mismo
orden de magnitud que las del suelo que remplaza; en este caso,.
también debera revisarse el disefio de la subestructura y -el
comportamiento del sistema de cimentacidn. } ’

c) Pruebas de carga en pilotes {o pilas}

En caso de realizarse pruebas de carga, se llevard registro por lo
menos de los datos siquientes: . ' R

-Condicicnes del subsielo en el lugar de la prueba.
-Descripcién del pilote {o p;la} y datos obtenidos:; durante 1la
instalacion. . :

-Descripcién del sistema de carga y del método de pruéba.

-Tabla de carga y deformaciones durante las etapas de carga Yy
descarga del pilote {o pila).

!

—Representacxon grafica de la curva asentamlentos-tzempo para cada
incremento de carga. .
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-0bsarvac1ones e incidentes durante la instalacién del pilote {o
pila} y 1la prueba.

7.2 Excavaciones. .. .. e I ' R

7.2.1 Consideféciones generales

Cuando las separaciones c¢on 1las ' colindancias lco permitan, 1las
.excavaciones se delimitaran con taludes perimetrales cuya pendiente se
evaluara a partir de un andlisis de estabilidad de acuerdo con el
inciso 5 de las presentes normas.

S5i por el contrario, existen restricciones de espacio y noc son
aceptables taludes, verticales debido a las caracteristicas del
subsuelo, se recurriréd a un sistema ‘de soporte a base de ademes,
tablestacas o muros coclados en el lugar apuntalados o retenidos con
anclas. En todos los casos deberd lograrse un control adecuado del
flujo de agua en el subsuelo, y seguirse una secuela de excavacidn que
minimice los movimientos de las construciones vecinas.

7.2.2 Control del flujo de agua

Cuando la construccidén de la cimentacidn lo requiera, se controlard
el flujo del agua en el subsuelo del predio mediante bombeo,'tomando
precauc1ones para limitar los efectos indeseables del mlsmo en el
propio predic y en los colindantes.

Se escogerd el sistema de bombeo mas adecuado de acuerdo con el tipo
de suelo. El gasto y el abatimiento provocado por el bombec se
calcularidn mediante las teorias de flujo de agua en el suelo. El
disefic del sistema de bombeo incluira la seleccidén del mimero,
ubicacién, didmetro y profundidad de los pozos; del tipo, didmetro y
ranurado de los ademes, Yy del espesor y composicién granulométrica del
filtro. Asimismo, se especificard la capacidad minima de las bombas y
la posicidén del nivel dinamico en 10s pozos en las diversas etapas de
la excavacién.

En el cas¢ de materiales compresibles se tomara en cuenta la
sobrecarga inducida en el terreno por las fuerzas de filtracidén y se
calcularan los asentamientos correspondientes. Si los asentamientes
calculados resultan excesivos, se recurrird a procedimientos alternos
que minimicen el abatimiento -piezométrico. Deberd considerarse la
conveniencia de reinyectar en la periferia de la excavacidén el agua
bombeada. '

Cualquiera que sea el tipo de instalacion de bombeo que se elija, su
capac1dad garantizara la extraccién de un gastc por lo menos 1.5 veces
superior al estimado. Ademds, deberd asegurarse el funcicnamiento
ininterrumpido de todo el sistema.

En suelos de muy baja permeabilidad, como las arcillas lacustres de
las Zonas II y III, el nivel plezométrlco se abate espontdneamente al
tiempo que se realiza la excavacion, por lo gque no es necesario
realizar bombeo previo, salvo para evitar presiones excesivas en
estratos permeables intercalados. En este caso, mas que abatir el
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nivel freatico, el bombec tendria como objetivo:

a) Dar una direccién favorable a las fuerzas de flltracién, o
b) Preservar el estado de esfuerzos del suelo, e f
c) Interceptar las flltrac1ones provenlentes de 1entes permeables.

En todos los casos seré necesario un sistema de bonmnbeo superficial
que desaloje el agua de uno o varios carcamos en los que se recolecten
los escurrlmlentos de agua.

7.2.3 Tablestacas y muros colados en el lugar

Para reducir los problemas de filtraciones de agua hacia 1las
excavaciones y los dafios a construcciones vecinas, se podrin usar
tablestacas hincadas en la perjferia de la excavacién o muros colados
in situ o (prefabricados). Las tablestacas © muros deberan prolongarse
hasta una profundidad suficiente para interceptar el flujo debido a
los principales estratos permeables gue puede dificultar la
realizacién de la excavacién. El cdalculo de los empujes sobre los
puntales gque sostengan estos elementos se hara por los métodos
indicados en el inciso 5. El sistema de apuntalamiento podra también

ser de anclas horlizontales ¢ muros perpendiculares colados en el lugar
{o prefabricados}.

7.2.4 Secuencia de excavacidn

El procedimiento de excavacién debera asegurar que no se rebasen los
estados limite de servicio (movimientos verticales y horizontales

inmediatos y diferidos por descarga en el area de excavacién y en la
zona circundante).

De ser necesario, la excavacién se realizara por etapas, segin un
programa gque Se incluird en la memoria de disenio, sefialando ademds las
precauciones que deban tomarse para que no resulten afectadas las
construcciones de los predios vecinos o los servicios publicos; ‘estas
precauciones se consignaran debidamente en los planos.

Al efectuarse la excavacién por etapas para limitar las expansiones
del fondo a valores compatibles con el comportamiento de la propia
estructura o de edificios e instalaciones colindantes, se adoptard una
secuencia simétrica. Se restringira la excavacién a zanjas de peguefas

dimensiones en las gque se construira y lastrard la ciwentacidn antes
de excavar otras areas.

Para reducir 1la magnitud de las expansiones instantdneas serd
aceptable, asimismo, recurrir a pilotes de friccién hincados

previamente a la excavaclén y capaces de absorber los esfuerzos de
tensién inducidos por el terreno.

8. OBSERVACION DEL COMPORTAMIENTO DE LA CIMENTACION

Durante 1la construccién, se realizaran todas las mediciones
requeridas para conccer si ocurre cualquier movimiente imprevisto del
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suelo que pueda ocasionar dafios a la propia construccién, a 1las
edificaciones vecinas y a los servicios publicos,

En las edificaciones con pesc unitario medic mayor de 5 t/mF o gue
requieran una excavacién de mas de 2.5 m de profundidad, y en las gque
especifique el Departamento, serd obligatorio realizar nivelaciones
después de la construccidén, cada mes durante los primeros meses y cada
seis meses durante un perjodo minimo de cinco afios para verificar el
comportamiento previsto de las cimentaciones y sus alrededores.
Posteriormente a este periodo, serd obligacidén realizar las mediciones
que senala el articulo 232 del Reglamento por lo menos cada cinco afos
o cada vez gque se detecte algun cambio en el comportamiento de 1la
cimentacién, en particular a raiz de un sismo.
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TABLA I

REQUISITOS MINIMOS .
PARA LA INVESTIGACION DEL SUBSUELO

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

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

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

Perimetro de la construccion P s 80 m en las Zonas I y II , ©
P s 120 m en la Zona III

Profundidad de desplante Dr = 2.5m

ZONA I

1. Deteccién por procedimientos directos, eventualmente apoyados en
métodos indirectos, de rellenos sueltos, galerias de minas, grietas y
otras oquedades.

2. Pozos a cielo abierto para determinar la estratigrafia vy
propiedades de los materiales y definir la profundidad de desplante.

3. En caso de considerarse en el giseﬁo del cimientoc un incremento
neto de presion mayor de 8 t/m°, el valor .recomendado debera
justificarse a partir de los resultados de las pruebas de laboratorio

0 de campo realizadas.

ZONA II

1. Inspeccion superficial detallada (después de limpieza y despalme
del predio) para deteccidén de rellenos sueltos y grietas.

2. Pozos a cielo abierto para determinar 1la estratigrafia ‘y
propiedades de los materiales y definir la profundidad de desplante.

3. En caso de considerarse en gl disefio del cimiento un incremento
neto de presidén mayor de 5 t/m°, bajo zapatas ¢ de 2 t/m° bajo
cimentacién a base de losa continua, el valor recomendade debera
justificarse a partir de los resultados de las pruebas de laboratorio

¢ de campo realizadas.

ZONA III

1. Inspeccién superficial detallada (después de limpieza y despalme
del predio} para deteccién de rellenos sueltos y grietas.

2. Pozos a cielo abierto complementados con exploraciones mds
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profundas{, . por e jemplo con posteadora,)} para determinar 1a
estratigrafia y propiedades de los materiales y definir la profundidad-
de desplante.

3. En caso de considerarse en el disefio del cimiento un inc;emento
neto de presion mayor de 4 t/mz, bajo zapatas o de 1.5 t/m" bajo
cimentacién a base de losa general, el valor recomendado deberi
justificarse a partir de los resultados de las pruebas de laboratorio

o de campo realizadas.

B. CONSTRUCCIONES  PESADAS, EXTENSAS O CON EXCAVACIONES PROFUNDAS

Son de esta categoria las edificaciones que tienen al menos una de
las siguientes caracteristicas:

Peso unitario medio de la estructura w > 5 t/mz

Perimetro de la construccién P > 80 m en las Zonas I y II , o
P > 120 m en la Zona III

Profundidad de desplante D, >2.5m

ZONA T

1. Deteccién por procedimientos directos, eventualmente apoyados en
métodos indirectos, de rellenos sueltos, galerias de minas, grietas y
otras oguedades. .

2. Sondeos © pozos profundos a cielo abierto para determinar la
estratigrafia y propiedades de los materiales y definir la profundidad
de .desplante. La profundidad de la exploracién con respecto al nivel
de desplante serd al menos iqual al ancho en planta del elemento de
cimentacién, pero deberd abarcar todos los estratos sueltos o

compresibles que puedan afectar el comportamiento de la cimentacidn
del edificio.

ZONA II

1. Inspeccion superficial detallada después de limpieza y despalme
del predio para deteccidn de rellenos sueltos y grietas.

2. sondeos con recuperacién de muestras inalteradas para determinar
la estratigrafia y- propiedades indice y mecanicas de los materiales
del subsuelo y definir 1la profundidad de desplante. Los sondeos
permitiran obtener un perfil estratigrdfico continuo con 1la,
clasificacién de los materiales encontrados y su contenido de agua.
Ademds, se obtendran muestras inalteradas de los estratos gque puedan
afectar el comportamiento de la cimentacidén. Los sondeos deberdn
realizarse en numero suficiente para verificar si el subsuelo del

predio es uniforme o definir sus variacicnes dentro del &rea
estudiada.

3. En caso de cimentaciones profundas, investigacién de la tendencia
de los movimientos del subsuelo debidos a conseolidacién regional y
determinacion de las condiciones de presién del agua en el subsuelo,
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incluyendo deteccidén de mantos acuiferos colgados.

ZONA IIX

1. Inspegcién superficial detallada (después de limpieza y despalme
del predic) para deteccién de rellenos.sueltos y grietas.

2. Sondeos para determinar la estratigrafia Y propiedades indice ¥y
mecdnicas de los materiales y definir la profundidad de desplante.. Los
sondeos permitirdn obtener un perfil estratigrdfico continuo con 1la
clasificacién de los materiales encontrados y su contenido de agua.
Adends, se obtendran muestras inalteradas de los estratos que puedan
afectar el ‘comportamientoc de la cimentacién. Loz sondeos deberan
realizarse en numero suficiente para verificar si el subsuelo del.
predioc es  uniforme o definir sus variaciones dentro del _4rea.
estudiada.

3.. En caso de cimentaciones profundas, investigacién de la“ tendencia
.de los- movimientos del subsuelo debidos a consolidacién regional y
determinacién de las condiciones de presién del agua en el subsuelo,
{incluyendo deteccioén de mantos acuiferos colgados).



a) Movimientos verticales (hqndlmjeﬁtazo-emersfdn).

--. TABLA :I1

LIMITES MAXINOS PARA MOYIMIENTOS Y DEFORMACIONES
ORIGINADOS EN LA CIMENTACION®

re " -

Concepto Limite

Valor medlio en el predilo ) (Construcciones alsladas . 30 cm®?
‘ . Asentamiento o o ' ’
: : - |Consirucciones’ ¢collindantes’ 15 cm
- _ Emersién S ' : : 30 cm*®

Velocidad del componente diferido 1 co/semana
b) Inclinacién media

Tipo de dafio Limite

Observaclones

Inclinacién Qislblg 100/(100 .+ 3h) por ciento . -h.= altura de la construccion, en m

Mal funclonamliento
de graas viajeras

0.3 por clento

En direcclon longitudinal

c) Deformaciones diferenciales en la propia estructura y sus veclnas

Tipo de estructura Variable que se limita Limite
Marcos de acero Relaclién entre el asentamlento diferenclal y 0.006
el claro
Marcos de concreto |Relaclén entre el asentamlento diferenclal y 0.001
el claro

Muros de carga de Relaci6én entre el asentamiento diferenclal y 0.002

ladrille recocldo el claro

¢ blogque de cemento

Muros con acabados |Relacién entre el asentanlento diferenclal y 0.001

muy senslibles, como |el claro Se toleraridn valores mayores

yeso, pledra orna- en la medida en que la defor-

mental, etc. macién ocurra antes de colo-
car los acabados o éstos se
encuentren desligados de los
muros )

Paneles mbviles o - [Relacién entre el asentamlento diferencial -y 0.004

muros con acabades |el claro )

poco senslbles, co-

mo mamposteria con

Juntas secas

Tuberia de concre- [Cambios de pendiente en las jJjuntas 0.015

creto con Juntas

Comprende la suma de movimientos debldos a todas las comblinaclones de carga que se especlfl-

can en el Reglamento y las Normas Técnicas Complementarlas. Los valores de la tabla son sbélo
limites médximos y en cada caso habrd que revisar que no se cause ninguno de los dafios men-
clonados en el articule 224 del Reglamento.

En construcclones alsladas sera aceptable un valer mayor si se toma en cuenta explicita-

mente en el disefio estructural de los pllotes y de sus conexlones conh la subestructura.
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INTERACCION ESTATICA SUELO-ESTRUCTURA
“Agustin Deméneghi Colina

Profesor del Departamento de Geotecnia, Facultad de ingenieria, UNAM

RESUMEN: Se presenta una breve descripcion de los métodos de interaccion estatica
suelo - estructura que se han desarrollado en la Republica Mexicana hasta la fecha.

Se comenta sobre la necesidad de tomar en cuenta la variacién de las propiedades de
los materiales que forman la estructura y el terreno de cimentacién. Se presentan
algunas aplicaciones de la interaccion estatica suelo - estructura.

1. INTRODUCCION.

La cimentacion de estructuras sobre suelos de mediana a alta compresibilidad plantea el
problema de determinar los hundimientos totales diferenciales, asi como los elementos
mecanicos { momento flexiénante , fuerza cortante y fuerza normal ), tanto en la
estructura, ocasionada por los hundimientos del terreno de cimentacion. Estos valores
dependen por un lado de la compresibilidad del subsuelo y por otro lado de la rigidez de
la estructura . Tomando en cuenta que con frecuencia en los andlisis estructurales se
considera a la estructura empotrada o articulada en su cimentacion, o si se trata de una
losa de apoyoc se supone una presién de contacto uniforme, o que el calculo de
hundimientos del terreno de cimentacidn se realiza considerando la estructura de
cimentacion totalmente flexible, lo cual suele distar bastante de la realidad, se ve clara la
- necesidad de desarrollar métodos que tomen en cuenta los efectos de los hundimientos
y que, al mismo tiempo, permitan calcular los valores de estos Ultimos. A estas técnicas
es lo que se denomina interaccién estatica suelo - estructura.

Por lo tanto, el propésito de la interaccion estatica suelo - estructura es llevar a cabo un
andlisis estructural tomando en cuenta el efecto de la rigidez del terreno de cimentacion.
La interaccidon suelo - estructura proporciona los diagramas de hundimientos
diferenciales y de reaccién del terreno de cimentacion ( véanse las fig. 11y 12 ), lo que
permite determinar los diagramas de momento flexionante y fuerza cortante en la
estructura de cimentacién, considerando la influencia de la rigidez. del suelo de
cimentacién, lo que conduce a un disefo racional de dicha subestructura. Algunos
procedimientos de interaccién consideran también el efecto de la superestructura, con
lo que se conoce ademas el efecto de la rigidez del terreno en los elementos mecanicos
de toda la estructura.

En este trabajo se presenta una breve descripcidn de los métodos de interaccion
estatica que se han desarrollado hasta la fecha en la republica Mexicana, asi como
algunas de sus aplicaciones: El lector que tenga interés en estudiar al detalle uno de los
procedimientos de interaccién puede consultar las referencias que se incluyen al final del
texto.

Las caracteristicas de la compresibilidad de los sedimentos del subsuelo de la ciudad de
México ha dado lugar a que se desarrollen un buen nimero de métodos de interaccién
suelo - estructura, teniendo la mayoria de ellos una buena dosis de mérito. Se puede
afirmar que nuestro pais es inclusive uno de los pioneros en este campo de estudio.



En el inciso 2 se trata el problema de la interacciéon suelo estructura en cimentaciones
someras, mientras que en el inciso 3 contiene algunas técnicas para cimentaciones
profundas. En el inciso 4 se comenta sobre la importancia de considerar en la forma mas
realista posible las propiedades mecanicas a los materiales de estructura y terreno de
cimentacién. El inciso 5 trata de ciertas aplicaciones de la interaccion estatica suelo -
estructura. Finalmente, en el inciso 6 se presentan las conclusiones de este trabajo.

Cabe aclarar que no en todas las cimentaciones surge el problema de considerar la
rigidez del suelo. Por ejemplo, para niveles de carga medianos y suelos muy rigidos, los
hundimientos del suelo son muy pequefios y no se requiere tomarlos en cuenta en el
andlisis estructural. En e! disefio estructural de zapatas de dimensiones usuales, la
diferencia entre una reaccién uniforme y la reaccién real es pequefa y queda cubierta
por los factores de seguridad empleados para el disefio estructural. En consecuencia, la
interaccién se aplica sobre todo a estructuras cimentadas sobre suelos de mediana a
alta compresibilidad, en los que los asentamientos diferenciales tienen importancia en el
_comportamiento de dichas estructuras.. ‘

2. INTERACCION SUELO-ESTRUCTURA EN CIMENTACIONES SOMERAS

2.1 Métodos de interaccién suelo-estructura

Existen varios métodos para llevar a cabo la interaccion estatica suelo - estructura.
A continuacion describimos brevemente algunos de ellos.

En 1956, Samuel Chamecki, profesor de ingenieria estructural de la Universidad de
Parana, en Brasil, presenta uno de los primeros procedimientos para tomar en cuenta en
forma racional la interaccidn suelo - estructura, aplicable a vigas y a marcos
estructurales ( Chamecki, 1956 ). Trata el caso de una viga con tres apoyos,
desplantada en un suelo con estrato de arcilla compresible, resuelve el problema
utilizando unos coeficientes de transferencia de carga ( que equivalen a ta matriz de
rigideces de la estructura ) en la viga, y considerando una arcilla normalimente
consolidada, en la que se conoce su indice de compresibilidad. Estableciendo la
compatibilidad de deformaciones entre viga y suelo, resueive el problema en forma
explicita. A continuacion trata el caso de marcos estructurales, y debido a que las
relaciones esfuerzo - deformacién unitaria en los suelos son no lineales, propone un
procedimiento iterativo.. para la soluciéon del problema, usando los coeficientes de
transferencia de carga en la estructura y calculando los hundimientos del suelo por
procedimientos usuales. Los valores de los asentamientos en las aproximaciones
sucesivas oscilan alrededor de un valor medio y tienden a él. Parc evitar un gran numero
de iteraciones, se aplica una correccion después de la primera iteracién, calculando las
cargas-en las columnas con un promedio de los asentamientos obtenidos. En la mayoria
de los casos practicos no hay necesidad de correcciones adicionales para alcanzar la
convergencia del procedimiento ( Chamecki, 1956 ).

Otro procedimiento es el de Flores Victoria ( 1968 ), en el que para resolver el problema
de |a interaccidn suelo - estructura se establece la siguiente ecuacidén matricial.

Ks-P+E P -EQ (M



donde:
K = matriz rigidez del conjunto superestructura cimentacion.

8 = vector de asentamientos de los nudos de la cimentacion, los cuales deben
ser iguales a los de las bases de las columnas inferiores de la
superestructura. ]

E: = matriz de transmisién de peso propio de trabes a cargas en nudos.
P. = cargas debidas al peso propio de trabes.

E = matriz de transmisién de cargas del suelo a los nudos de la cimentacién.

Q = cargas que la cimentacién aplica al suelo.

Los movimientos del suelo estan dados por

Fa Q.= 5, (2)

donde:
Q, = cargas aplicadas al suelo,
£, = matriz de flexibilidad del suelo, que es funcion no lineal de Q,
8. = vector de movimientos verticales de la superficie del suelo.

Suponiendo que la cimentacidn no se despega del suelo, las cargas Q sobre la
cimentacién deben ser iguales a las cargas Q.. Los hundimientos & de la cimentacién
deben ser iguales a los del suelo, por lo que la ec. 2 puede escribirse

En la superestructura y cimentacion de la ec. 1 debe tenerse

Kige=+Pr-EQ (3)

donde -
Pr=P+EP,

Son las cargas del edificio sobre los nudos de la cimentacién, junto con su peso propio.
Las ecs. 2 y 3 dan un planteamiento que en forma directa permite obtener como solucién
los asentamientos 5 del suelo y cimentacidn juntos, asi como las fuerzas de contacto Q.
Para ello se requieren como datos las matrices K y E, y el vector Py, junto con las
propiedades del suelo, localizacién y tamafio de las areas rectangulares asociadas a
cada Q. Para conocer momentos, cortantes, fuerzas normales en columnas, etc., faltara
calcular el efecto que producen 8 y Q en el edificio y sumarlo con el efecto de las cargas
verticales Py P..



La solucién del problema se lleva a cabo sustituyendo la ec. 2 en la ec. 3
KE,Q =Py-EQ

de donde

(E+KE )Q=Py

Finalmente
Q=(E+KEs)'Pr

Conociendo Q , con la ec. 2 se obtiene 3. No e posible despejar_$ de la ec 3 porque no
existe la inversa de K.

Flores Victoria sefiala que la matriz E, es funcién no lineal de Q, lo que no pemmite
resolver el problema directamente, sino que se requiere acudir a métodos iterativos.

QOperando con las ecuaciones matriciales anteriores, el metodo lteratlvo tiene la
interpretacion fisica de aplicar una distribucién de presiones .al sueio Q®, y calcular
asentamientos del suelo, con esos asentamientos determinar el estado de cargas que
deben tener la estructura como reaccién del suelo. Esa reacciéon se vuelve a aplicar al
suelo, y asi sucesivamente , hasta lograr la convergencia; esta interpretacién es debida a
Chamocki ( 1956 ).

De acuerdo con Flores Victoria ( 1968 ), este procedimiento es divergente para suelos
compresibles, como el de la Ciudad de México, o para cimentaciones excesivamente
rigidas. Esto lleva a usar un criterio de interpolacion para Iograr y acelerar la
convergencia, el cual se basa en el concepto fisico de permmr que Q® se modlf ique en
un porcentaje razonabie en cada ciclo, y difiera de Q ™.

El método de Flores Victoria se aplica con un programa de computadora, el cual
proporciona los elementos mecanicos correspondientes.

En un trabajo posterior ( Flores Victoria y Esteva, 1970 ) presentan ademas un
procedimiento simplificado en el que se considera lo siguiente:

- El suelo es un medio elastico lineal semiinfinito.
- Cimentacién rectangular con una red ortogonal de trabes
- No se toma en cuenta la ngidez de la superestructura

Para las condiciones mencionadas, y empleando valores normalizados, los autores
proporcionan los valores de los asentamientos de la estructura y de las reacciones del
terreno sobre la misma. Estos resultados los presentan en forma tabular.

Los resultados del trabajo de Flores Victoria y Esteva ( 1970) son los que se emplean en
ias Normas Técnicas complementarias para Disefio y Construccion de Cimentaciones del
Reglamento de construcciones para el Distrito Federal de 1976 y el manual de Disefio de
Obras Civiles de la Comision Federal de electricidad de 1980. Sin embargo, en las
primeras no se incluye el calculo de la magnitud de ias reacciones del suelo de
cimentacion.



Para tomar en cuenta el comportamiento no lineal del suelo, Damy et at ( 1977 )
presentan un método incremental, que consiste en suponer que el vector de cargas se
aplica gradualmente al conjunto en incrementos, siendo los incrementos -suficientemente
pequefos para que el sistema responda linealmente, con rigideces iguales a los valores
tangentes que corresponden al estado de esfuerzos existentes al iniciar la aplicacion de
los incrementos. Al aplicar el ultimo incremento deben satisfacerse las ecuaciones de
equilibrio y de compatibilidad de deformaciones entre estructuras y suelo.

Por su parte, Esteva et al ( 1977 ) proponen dos procedimientos de interaccién. El
primero es a base de aproximaciones sucesivas, y consiste en suponer inicialmente que
al distribucién-de presiones en el terreno es igual a la de las cargas aplicadas sobre el
sistema estructural; con las reacciones y la correspondiente matriz secante de
flexibilidades del suelo se obtiene una estimacién de los desplazamientos del suelo, y
una estimacion de las deformaciones de la estructura, empleando matrices secantes de
rigideces de la estructura y de flexibilidades del suelo. El proceso se repite un nimero de
veces tal que los valores de los desplazamientos del suelo sean suficientemente
parecidos en dos estimaciones sucesivas. El segundo método es un procedimiento
incremental aproximado, gque consiste en aplicar gradualmente la carga total en
incrementos; en cada incremento se efectua un ciclo semejante al del procedimiento de
aproximaciones comentado ante, el resultado de dicho ciclo iterativo se toma como punto
de partida para la aplicacién de otro incremento de carga. Los autores proponen dos
criterios alternativos: en el primero se logra el equilibrio al final de cada ciclo, pero no se
logra la compatibilidad entre las deformaciones de la estructura y las del suelo; en el
segundo se alcanza dicha compatibilidad, pero a costa de un desequilibrio; Por lo.
anterior, en ambos casos debe hacerse una correccion en el siguiente ciclo ( Esteva et .
al, 1977).

El Dr. Leonardo Zeevaert {( 1973, 1980, 1983 ) ha trabajado profusamente en el
desarrolio de métodos de interaccion suelo - estructura. El método que utiliza consiste en
formar la ecuacidén matricial de asentamientos o hundimientos { EMA ), que relaciona los .
asentamientos del suelo en funcién de cargas aplicadas en la superficie:

8=Dg
donde:
& = vector de asentamientos en le contacto cimentacion suelo.
D = matriz de asentamientos ocasionados por presiones unitarias.
g = vector de cargas aplicadas en el contacto cimentacién - suelo.

Para la formacién de la matriz D se empiea el concepto de valor de influencia, que es el

esfuerzo ocasionado por una presion unitaria en la superficie, lo que facilita de manera
importante la determinacién de los elementos de la matriz D.

A continuacion se forma la ecuaciéon matricial de interacciéon ( EMI 9 , que relaciona las
deformaciones de la estructura con las cargas que le transmite el suelo:

SX=4



donde: N
S = matriz de flexibilidades del suelo
X = vector de cargas del suelo sobre |a estructura
A = vector de deformaciones de la estructura

La interaccion de fa estructura de cimentacién con el suelo depende del valor de médulo
de cimentacién por area tributaria K, definido como el cociente de la carga sobre el suelo
(en unidades de fuerza) entre la deformacién que produce. Debe notarse en la ecuacién
EMI que los valores del vector de deformaciones de la estructura A son funcion del
moddulo K por area tributaria ( Zeevaert 1980 ). Si los valores de k fuesen independientes
entre si, la ecuacion matricial EMI daria los resultados definitivos de las reacciones
incégnitas. Sin embargo, la hipdtesis anterior no es exacta porque la masa del suelo
debe considerarse como un medio continuo, donde ios valores de K, para los diferentes
puntos considerados no son independientes entre si y dependen de la distribucion de
esfuerzos de contacto con la estructura de cimentacién. La interacciéon correcta entre la
estructura de cimentacién y la masa del suelo se obtiene utilizando las reacciones X%
obtenidas por EMI, en la ecuacidén matricial de hundimientos EMA, obteniéndose los
desplazamientos verticales & que proporcionan valores del moédulo de cimentacion
iguales a los usados en ia ecuacién matricial de interaccién EMI, K, = X / & . Si los
valores encontrados en esta forma no concuerdan con los utilizados inicialmente, no se
tendra la interaccién correcta, ya que los moédulos de cimentacion no fueron
correctamente elegidos, por lo cual serd necesario utilizar la ecuacién matricial EMA
para conciliar este problema: Asi pues, se deduce que las ecuaciones matriciales EMA y
EMI quedan ligadas por los valores de K , los cuales son Gnicos para la solucién de cada
problema en particular y dependen de la distribucion de las reacciones del suelo sobre ja
estructura de cimentacion, rigidez de ésta y la de posicién de las cargas que actuan
sobre ella { Zeevaert, 1980 ).

Es posible hallar una matriz Unica de interaccién para resoiver el problema sin realizar
iteraciones y obtener los resultados mas precisos { Zeevaert, 1983 ). La nueva ecuacién
matricial se denomina ecuacion matricial de interaccién suelo - estructura { EMISE ),
mediante el empleo de la cual no se necesitan iteraciones para resolver el problema de
interaccion.

El procedimiento de Zeevaert ( 1980 ) se puede aplicar a cimentaciones compensadas,
tornando en cuenta el efecto de las condiciones hidraulica en la interaccion
suelo - estructura. :

Otro procedimiento de interaccion estatica sueioc - estructura es el que propone
Deméneghi ( 1979,1983, 1985 ), el cual considera a las reacciones del terreno como un
sistema de cargas sobe la estructura, asemejandolas durante el proceso de analisis
como incégnitas. El analisis estructural se lleva a cabo empleando el método de
rigideces, pero el problema no se puede resolver en esta etapa porque sobran
incognitas, ya que se estan agregando al vector de cargas las reacciones del suelo que
no se conocen: las ecuaciones faltantes las proporciona el anélisis de hundimientos del
terreno de cimentacidn, en el que se obtienen las deformaciones del suelo en funcién de
las cargas sobre el mismo ( estas cargas son iguales y de sentido contrario a las
reacciones del suelo sobre la estructura, por la tercera ley de Newton ), en esta etapa se
hace uso del concepto de valores de influencia de Zeevaert ( 1980 )}, lo que facilita la
determinacién de los hundimientos del suelo en funcion de las cargas sobre el mismo
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( recuérdese que las cargas sobre el suelo no se conocen ). Las deformaciones del suelo
se sustituyen en~las ecuaciones obtenidas inicialmente con el método de rigideces,
lo que permite resolver el problema en forma directa, sin necesidad de iteraciones. Con
este procedimiento se obtienen los diagramas de deformaciones y de reacciones del
suelo, en el contacto entre éste y la estructura de cimentacién. Este procedimiento tiene
la ventaja de que se puede tomar en cuenta el numero de pisos que se desee de la
superestructura, asi como de que se puede programar en una computadora con relativa
facilidad.

El método de Sanchez Martinez y Enriquez ( 1982 ) se empiea en cimentaciones
someras y consiste en realizar un analisis del conjunto suelo - estructura como un
sistema estructural Unico que se resuelve utilizando el método general de las rigideces.
" Cabe aclarar que es un método no iterativo.

El procedimiento consiste en considerar al suelo sustituido por una serie de resortes, en
los que el médulo de reaccion o la constante de cada resorte depende de toda la masa
del suelo, es decir, no se consideran los resortes independientes entre si, como se vera
mas adelante.

Se establece primero la matriz de rigideces de la estructura a partir de | de sus
miembros. -

Las reacciones del suelo se toman en cuenta a través de resortes que se conectan con
la cimentacion de la estructura.

A continuacion se obtiene la matriz de rigideces del suelo. Esta se determina dando
- desplazamientos verticales con valor unitario a cada uno de los resortes que io idealizan
y calculando las fuerzas que aparecen por este efecto en todos ellos. Al dar un
. desplazamiento unitario en un resorte aparecen fuerzas no solc en el propic resorte, sino

también en todos los demds, ya que ellos deben considerarse ligados de alguna forma
por pertenecer a un medio continuo. Lo mismo sucede al aplicar sucesivamente
desplazamientos unitarios en los demas resortes. El calculo de ia matriz de rigideces del
suelo es en general laborioso y algo complicado; sin embargo, se puede determinar
dicha matriz en forma indirecta, teniendo en cuenta que la matriz de rigideces es la
inversa de la de-fiexibilidades.

Las expresiones generales que se usan son;

- o1
5=S! A (4)
donde:

& = vector de desplazamientos desconocidos

A = vector de acciones

S‘T1 =Inversa de la matriz de rigideces del sistema



Ademas B
Sr=8Se+ §s

siendo
Se = matriz de rigideces de la estructura

Ss = matriz de rigideces del suelo

La matriz de rigideces se obtiene en funcién de las de sus i miembros, como es usual en
el analisis estructural usando computadoras.

La matriz de flexibilidades de! suelo puede calcularse facilmente determinando los
hundimientos del terreno debidos a la aplicacién de fuerzas unitarias: Sanchez Martinez
y Enriquez emplean el procedimiento de Zeevaert ( 1980 ) para alcanzar este propésito.
Llamando Fs a la matriz de flexibilidades, la matriz de rigideces del suelo vale

Ss= F
La matriz global del sistema estructura - suelo vale
Sr=8e+Ss
Aplicando la ec. 4 se determinan los desplazamientos de la estructura y del suelo.

Los elementos mecanicos en los miembros se hallan a partir de sus matrices de rigidez,
mientras que las fuerzas en el suelo se obtienen empleando la matriz de rigideces del
suelo. ’

Para utilizar el procedimiento anterior los autores han desarrollade un programa de
computadora.

El método Sanchez Martinez y Enriquez es general, como lo es el método de las
rigideces del analisis estructural en ‘que se basa. Se puede considerar no solo la
estructura de cimentacion, sino también la superestructura total del edificio, sin mas
limitaciones que la capacidad de la computadora que se emplee.

También el procedimiento se puede aplicar a-la solucion de estructuras de reticules de
cimentacidén, constituidas por trabes horizontales en dos sentidos perpendiculares: . el
area de cimentacidn se divide en una serie de areas tributarias que corresponden a las
columnas y se considera en el centro de cada una de ellas los resortes que idealizan &t
terreno, y con cuyo comportamiento se establece la matriz de flexibilidades del suelo.

Los autores comentan que el problema podria atacarse utilizando algunos de los
programas conocidos de analisis estructural, tomando del programa la matriz de
rigideces de la estructura en estudio, modificandola para inciuir los términos que
representan el comportamiento del suelo e insertando nuevamente en el programa la
matriz corregida.

Una propuesta de colaboracién geotecnista estructurista en el cdlculo de interaccién
suelo - estructura es la que presentan Ellsteiny Granados ( 1988 ), que deja a cada
especialista la labor que le corresponde. El ingeniero de geotecnia obtiene la matriz de



deformaciones del suelo en funcién de las caracteristicas geomeétricas del proyecto y de
un vector cualquiera de cargas bajadas por las coiumnas; la matriz de influencias en el
suelo es invariable, asi como el conjunto de curvas de compresibilidad; al variar el vector
de cargas cambian los asentamientos, pero el nuevo calculo se lleva a cabo con las
mismas matrices de caracteristicas del subsuelo. La estructura se representa mediante
una parrilla de contratrabes, con las cargas y reacciones perpendiculares a su plano; su
rigidez es la propia de las contratrabes de la subestructura, mas un cierto incremento
calculado o estimado de la contribuciéon de la estructura a tal rigidez. Se conocen las
cargas en las columnas y con ellas se calculan los asentamientos S; del suelo,
suponiendo una rigidez nula de la estructura, de tal manera que pueden calcularse las
constantes K; de unos resortes virtuales iocalizados bajo los nudos de la parrilla; estos
resortes son de Winkler en apariencia, pero en realidad estan reiacionados entre si al
tomar en cuenta la influencia de los asentamientos del suelo en los valores de K; . Con la
ayuda de un programa de computadora se aplican las cargas sobre la estructura,
colocandose los resortes virtuales bajo los nudos para proveer las reacciones. El andlisis
arroja como resultado las fuerzas en los resortes contra los nudos, R; , y sus
deformaciones s, ; se especifica la diferencia maxima permisible entre s; ( suelo )y s,

{ resorte ), por ejemplo 5%, si no se cumple esta diferencia, hay que calcular nuevos
asentamientos s; , utilizando un nuevo vector de presiones determinado con los valores
de las reacciones R; y con elios establecer los nuevos valores de las constantes K; ,
iterando para obtener las nuevas deformaciones de los resortes s; , y asi hallar las
diferencias s; - s; . El proceso debe ser rapidamente convergente para la mayoria de los
casos, obteniéndose finalmente la configuraciéon real de asentamientos por efecto de la
rigidez de la estructura. El geotecnista proporciona al estructurista los archivo de datos
con las matrices de propiedades del suelo y coeficientes de influencia, para que éste
pueda llevar a cabo las iteraciones necesarias entre estructura y suelo ( Ellstein y
Granados, 1989 ).

Un enfoque novedoso que trata la interaccidon suelo - estructura en sus etapas de
analisis y disefo ( Moreno, 1980 ) comprende una serie de opciones como considerar las!
caracteristicas del suelo a partir del médulo de cimentacién, caracteristicas de la
estructura, determinacion de los elementos mecanicos ( deflexiones, momento
flexionante, giros, fuerza cortante 9, presentando éstos en forma de graficas en pantalia
0 en impresora a escala. La ventaja de este enfoque es que se simplifica la presentacién
de resultados, y que comprende en forma integral las etapas de analisis y diserio de la
estructura de cimentacion, ahorrando considerable tiempo al ingeniero que realiza el
célculo corespondiente ( Moreno, 1990 ).

g -5

La interaccion suelo - estructura se puede atacar utilizando el método del elemento finito
( Zienkiewicz , 1977 ) en el terreno de cimentacion. El inconveniente de esta técnica es
que el numero de datos y de operaciones es muy alto, y usualmente se requlere el uso
de computadoras de gran capacidad.

2.2 Interaccion suelo - estructura considerando el asentamiento v el giro de zapatas
aisladas.

El método de rigideces del andlisis estructural establece que se debe satisfacer el
equilibrio de momentos flexionantes en los nudos y el equilibrio de fuerzas cortantes en
los ejes de las barras de la estructura. Esta COﬂdICIOﬂ se puede poner en forma matricial
de la siguiente forma:



K3+ Po+P: =0 (5)
El significado de las cantidades de la ec. 5 se presenta en los siguientes parrafos.

K es la matriz de rigideces de la estructura, dada por la suma de las matrices de rigidez
de cada una de las barras, es decir

K=ZK (6)

donde K; es la matriz de rigidez de cada barra. A manera de ejemplo, en una barra con
apoyos continuos ( fig. 1), la matriz de rigidez vale

eP eq 8[ 8‘
) -
4EI/L 26111 —eEi/2  SEVL 0,
2
6E1/L 0
2EI/L  4EI/L  -6EI/L2 q
K= - (7)
3 &
—6EI/L® —eEI/L® 12E1/° ~12EUL J
y

| eE1/L®  6EI/L® 126/ 12E1/LC° |

8 es el vector de desplazamientos de la 'estructura, y esta formado por los
desplazamientos angulares { giros ) de los nudos de la estnuctura y los desplazamientos
lineales de los ejes de la estructura.

P. es el vector de carga de empotramiento, formado por los momentos y cortantes de
empotramiento que transmiten las barras sobre los nudos de la estructura.

P. es el vector de cargas extemas concentradas, formado por los momentos

concentrados sobre los nudos de la estructura y las fuerzas concentradas que actuan
sobre los ejes de la estructura.

Op LMM
- L

FIG. 1 GRADOS DE LIBERTAD DE UNA BARRA

T
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46 m
+ 1.2t + 12t

K 1 K NG
FIG. 2 CARACTERISTICAS DE LA ESTRUCTURA

Cuando una estructura a base de zapatas aisladas sufre desplazamientos debidos a la
deformabilidad del terreno de cimentacion se generan en la cimentacion acciones que se
pueden determinar usando los conceptos rigidez angular K, y rigidez lineal K, del terreno
de cimentacién. Se define la rigidez angular como el cociente del momento M que actua
sobre una zapata y el giro en radianes € que sufre esta zapata:

K=M/6 (8)

La rigidez lineal se define como el cociente entre la carga vertical Q q’ye actua sobre una
zapata y el desplazamiento vertical 5 que sufre la zapata:

K=Q/8& (9)
Los valores de K, y K, dependen de las propiedades de deformacién del suelo.

De las ecs 8 y 9 se obtienen en el momento y la carga vertical debidas a la reaccwn del
sueio sobre la estructura:

M= K0 | (10)
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Q=K (11)

Conociendo los valores de K, y K de un suelo, se pueden calcular los giros y los
desplazamientos verticales que sufre una estructura cimentada sobre zapatas aisladas, s
a la deformabilidad del terreno se pueden incorporar, con relativa facilidad, en el vector
de cargas concentradas sobre la estructura P,

Este procedimiento io vamos a ilustrar mediante un ejemplo muy sencilio, como el
mostrado en la fig. 2, en el que vemos que las cargas sobre la estructura son la repartida
de 1.54 t/m, las concentradas sobre las columnas de 1.2 t y las debidas a la rigidez
angular y lineal de las zapatas de cimentacién. En la estructura:

Médulo de elasticidad del concreto 2214000t/ m?
Momento de inercia de las columnas 0.000675 m*
Momento de inercia de las trabes 0.0054 m*

En el terreno de cimentacién
Ki=1880t/ m K,=720tm/rad
A continuacién presentamos el andlisis detallado de la estructura.

Iniciamos numerando las barras y los grados de libertad de la estructura, los cuales se
muestran en la fig. 3. Las cargas sobre la estructura, correspondientes a los grados de
libertad definidos, se aprecian en la fig. 4. Con estos datos podemos formar las
cantidades que aparecen en la ecuacién matricial 5.

a) Vector de desplazamientos

El vector de desplazamientos vale ( fig. 3)

f 3

1

g
n

D D T P O O

2
3
4
]
L V6]

b) Matriz de rigideces

para formar la matriz de rigideces de la estructura usamos la ec 6. Empezamos por
visualizar los grados de libertad de cada bara
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Os 63 - -

1
2 Oe 04 - -
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A continuacién, aplicando la ec 6 formamos ia matriz de rigidez de cada barra:

0s - 03

K, =[1299.52 649.76 195
' 7| 64976 129952,

Og 04

K [1299.52 649.76]95

649.76 1209.52]6,

Os 6s B o2 '

79704 39852 -19926 1992.
Ks = 39852 7970.4 -1992.6 1992.
= -19926 -19926 664.2 -664
19826 19926 -664.2 664.

M
O on @ O

Nio
N = O

e

I,
[
[«n]
[-

(BN
[ V]

™ b

63 64

FIG. 3 NUMERACION Y GRADOS DE LIBERTAD DE LA ESTRUCTURA
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FIG. 4 SISTEMA DE CARGAS SOBRE LA ESTRUCTURA

K=ZK =K +K +Ks

'
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d) Vector de cargas concentradas

1.2 + 1880 3]
-1.2 + 18805,
- | 7200,
7200,

0
0 J

Sustituyendo valores en la ec

664.2 &, -664.25 8, - 1922.6 65 - 1992.6 6¢
’ -462-12+18805, =0

664.2 5, +664.2 5, + 1992.6 05 - 1992.6 65
4.62-12+18805, =0

1299.52 0; + 649.76 65+ 0 + 72005 = 0
1299.520, +649.760,+0+7200,= 0

-1992.6 51 + 1992.6 5; + 649.76 0,
+9269.92 05 + 3985.26; +462+0=0

-1992.6 84 + 1992.6 &, + 649.76 0,
+ 3985.2 65 + 9269.9205-462+0 =0

Por simetria
61 =52 193=-94 |95=-95
Por lo tanto
-5.82+ 1880 6:=0
2019.52 0, +649.76065=0
649.76 6; + 5284.72 05 + 462=0
Resolviendo el sistema
8, = 0.003098 m
6; = 0.0002928
8s = - 0.0009102

El momento que llega a la cimentacion se puede obtener multiplicando el giro respectivo
por su rigidez angular

Ms; =K,03=720(0.0002929})=0.211 tm

La carga vertical sobre la zapata es igual al desplazamiento vertical por la rigidez lineal
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Py= K, 8, =1880(0.003096) =582t
También se pueden hallar las acciones que transmite la estructura a la zapata,

empleando las siguientes expresiones, que proporcaonan los elementos mecanicos que
transmite una barra sobre el nudo

Mp=M,, +4EI6, /L +2EI6 /L
-6EIS /L2+6E15 /L2 (12)

My=M, +2EI6,/L+4EI6, / L
-6EIS /LP+6EI5 /L2 (13)

V, =Vo-6El 8, /L2-6EI0,/L?
+12E15, /L3-12E16, /12  (14)

Ve V..+6EI6,,IL’+6EI9%IL2

-12E18, /3 +12Ei5,/L (15)

donde Mg, , Meq ¥ Vee SON los momentos y cortantes de empotramiento de barra sobre
nudo. -

Sustituyendo valores en las expresiones anteriores, para la barra 1 se halla el momento
sobre la zapata (ec 13)

Mg =Mg=-0.211tm
Con la barra 3 se obtiene el cortante sobre el nudo de la izquierda ec ( 14) A
V1 =462t

La carga vertical sobre la zapata sera la suma del cortante anterior y de la carga
concentrada de 1.2 t. En consecuencia, la carga vertical sobre la zapata vale

zQ=582t

El momento y la carga vertical sobre ia zapata se emplean para la revision de estabilidad
por mecanica de suelos y para el diseno estructural de ia zapata.

3 INTERACCION SUELO - ESTRUCTURA EN CIMENTACIONES PROFUNDAS .

3.1 Cimentaciones profundas sometidas_a cargas verticales

Para el caso de cimentaciones profundas Zeevaert ( 1980 ) trata los dos siguientes
casos

Cimentaciones en que la punta de los pilotes o pilas queda firmemente apoyada en un
deposnto de muy baja compresibilidad y gran espesor ( fig. 5).
Il. Cimentaciones en que la punta de los pilotes o pilas queda fimemente apoyada en
un estrato resistente de espesor limitado de baja compresibilidad, pero bajo el cual se
localizan estratos compresibles ( fig. 6 ).
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El caso | se puede rasolver considerando que cada pilote tiene un médulo de reaccién K;
constante e independiente de los demas pilotes. Asi, el problema se reduce al de una
cimentacion apoyada sobre resortes ( uno por cada pilote ), en que la constante de cada
resorte es independiente del resto de los resortes. Ademas, si todos los pilotes tienen la
misma seccién y longitud, su nitmero es igual en cada linea, y se considera un valor del
modulo de deformacion constante para el estrato resistente de apoyo de ia punta de los
pilotes, entonces’K; es igual para todos los pilotes ( Zeevaert, 1980 ).

Cuando existe un depdsito compresible subyaciendo al estrato resistente de apoyo {
caso |l. Fig. 6 ), el valor de K, no se puede considerar constante para cualquier punto, ya
que en este caso interviene la deformacion de los estratos compresibles que suprayacen
al estrato resistente donde apoyan los pilotes. Por lo tanto, sera necesario empiear el
procedimiento indicado en el inciso 2.1, es decir, determinar las ecuaciones matriciales
EMA y EMI, con la consideracion adicional de que el médulo de cimentaciéon Ki hay que
tomar en cuenta la deformacion del estrato de apoyo del pilote ( Zeevaert, 1980 )

P P, e |

Estrato resistente

FIG. 5 CIMENTACION CON PILOTES. CASO |
( ZEEVAERT, 1980)
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Columnas

El Viga dé cimentacion
T T+ 71 T

Estrato resistente
. ]

Estrato compresible

FIG. 6 CIMENTACION CON PILOTES. CASO |l
( ZEEVAERT, 1980 )

. .
oA

3.2 Pilas o pilotes sujetos a cargas laterales

La construccion de estructuras marinas fuera de la costa ( offshore structures )requiere =
uso de cimentaciones profundas a base de pilas o pilotes, y ha propiciado el desarrollo
de métodos de analisis para estos elementos. Sobre todo cuando estdn sometidos a
fuerzas laterales debidas a atraque de embarcaciones o efectos de oleaje. Uno de los
primeros trabajos en este sentido es e de Matlock y Reese ( 1961 ), en el que
establecen que para una solucidn racional de la interaccién suelo-estructura es
necesario que tanto las condiciones de equilibrio estatico como la compatibilidad de
deformaciones se deben cumplir en todas las partes del sistema estructura-suelo.
Usualmente tratan la estructura y los pilotes como elementos linealmente elasticos, pero
comentan que las caracteristicas del suelo son marcadas no linealmente; la solucién al
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problema se alcanza mediante repetidos calculos con la teoria de la elasticidad, con los
valores de la rigidez del suelo ajustandolos a cada iteracion.

‘Las caracteristicas fuerza - deformacion del suelo se tratan con una familia de curvas del
tipo “ p - y* , como las mostradas en la fig. 7, las cuales se obtienen a partir de las
propiedades de cada suelo.

Matlock y Reese { 1961 )} consideran al pilote como una viga, en la que se debe de
cumplir la ecuacién diferencial

Eid*/dx* =p (16)

" En el suelo se requiere un médulo secante de deformacién E; ( correspondiente al nivel
de esfuerzo con el que se esté trabajando ), el cual esta dado por

Ec=-p/y (17)

donde p es la reaccion del suelo sobre el pilote, por unidad de longitud ( t/m, por ejemplo
). Yy “y " es el desplazamiento lateral del pilote. Combinando las ecs. 16 y 17 se obtiene
_la siguiente expresién

d*y/dx*+ (E,/El)y=0 (18)

La solucién de la ec 18 se lleva a cabo con dos procedimientos. El primero consiste en

suponer que E, es proporcional a la profundidad E, = k X. Mediante sucesivas soluciones

de la ecuacion diferencial se va logrando que la eldstica de viga se asemeje lo mas

posible a la curva p - y determinada a partir de las propiedades del suelo. Esto es

necesario debido a las caracteristica no lineales de deformacion del suelo. Estas

solucion se lleva a cabo con el auxilio de tablas y graficas construidas ex - profeso para .
el caso.

El segundo procedimiento se emplea cuando se encuentran variaciones importantes en
las propiedades del suelo, y cuando se requiere tomar en cuenta cambios en la rigidez
del pilote, para lo cual se requiere el empleo de una computadora. Mediante soluciones
sucesivas de la ecuacién diferencial del pilote, haciendo repetidas referencias a la curva
p - y del suelo, {a computadora determina cada tramo elegido del pilote el vaior del
médulo de deformacién del suelo que satisface las condiciones de compatibilidad y de
equilibrio entre suelo, pilote y superestructura. Se toman en cuenta variaciones en laz
condiciones

de, apoyo del pilote y el efecto de la posible socavacién que se pudiera presentar en-l»

parte superior del pilote. En la fig. 8 se presentan los resultados de la aplicacion de los
métodos usados por Matlock y Reese ( 1961).

19



/
Ib / plg ///90 v
// //60/ B i
A

N\

Profundidad -
R (plg’)
eacc. : =
9 // '\ M,
del r={1500001h,
suelo —
"]

¢

y, deflexién lateral del pilote, plg

FIG. 7 CURVAS TIPICAS p - y , DETERMINADAS PARA EL SUELO A DIFERENTES
PROFUNDIDADES ( MATLOCK Y REESE, 1961)

Momento flexionante, 10° plg . Ib
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e, sol(ucién 1
El constante )
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FIG. 8 COMPARACION DE DIAGRAMAS DE MOMENTO FLEXIONANTE, DE LA SOLUCION A
MANOC CON: (a) SOLUCION 1, CON COMPUTADORA, AJUSTANDO LOS VALORES DE E,
CON LA PROFUNDIDAD, y (b) SOLUCION 2, TOMANDO ADEMAS EN CUENTA LA VARIACION
DE LA RIGIDEZ DEL PILOTE CON LA PROFUNDIDAD (MATLOCK Y REESE, 1861)

Debido a las cargas laterales sobre los pilotes , en |la parte superior se alcanza con
frecuencia el rango de comportamiento plastico del suelo en las curvas p - y, razén por la
cual se han desarrollado los métodos para tomar en cuenta el comportamiento del suelo
cerca de la falla, tanto para arcillas blandas ( Matlock, 1970 ), como para arenas (
Reese et al, 1974 ). En ambos casos se has comparado los resultados de las teorias con
mediciones de campo y de laboratorio, obteniéndose en general acercamientos bastante
satisfactorios a la realidad, sobre todo para fines practicos.
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También se ha empleado el método del elemento finito para tomar en cuenta, entre otros
efectos, el desplazamiento relativo que puede ocurrir entre pilote y suelo durante la
deformacion laterat del elemento ( Yegian y Wrigth, 1973 ). También se puede tomar en
cuenta la influencia de dos o de tres pilotes cercanos entre si ( Yegian y Wright, 1973 );
el numero de pilotes a considerar es pequefio, dada la gran cantidad de elementos que
se tendrian que trazar para un niumero mayor de pilotes.

Por su parte, Zeevaert ( 1980 ) presenta un método muy completo para el andlisis de
pilas o pilotes sujetos a cargas laterales. Considera cinco casos principales de analisis
de una pila o pilote:

i. ‘Pilote libre de girar en sus extremos

il. Pilote empotrado en la estructura de cimentacion y libre de girar en al  punta
. Pilote libre de girar en la cabeza y empotrado en la base

V. Pilote empotrado en ambos extremos con gire en la base

V. Restriccién parcial del giro en los extremos de una pila

Para la solucion de estos problemas se emplea la Ecuacion Matricial de Interaccion
Horizontal { HEM! ), la cual depende de las condiciones de apoyo y de las caracteristicas
estructurales del pilote. Por otra parte, se obtiene la Ecuacion Matricial de
Desplazamientos Horizontales ( HEMA), la cual es funcién de las propiedades de
deformacién del suelo, considerando la influencia entre las diferentes reacciones del
suelo considerando la influencia entre las diferentes reacciones del suelo sobre el pilote
con la masa de suelo, para {0 que se emplea el médulo horizontal de cimentacién K; ,
definido de manera analoga a como se hizo en el inciso 2.1 de este trabajo. El-
procedimiento de Zeevaert ( 1980) para pilas o pilotes sometidos a cargas laterales es
similar al descrito en el inciso 2.1, en el que se varian los valores de K, mediante
iteraciones hasta que se cumple la condicién de compatibilidad de deformaciones entre
pilote y suelo.

También se pueden combinar las matrices HEMI y HEMA, para hallar la matriz HEMISE,
que permite resolver el problema de la interaccion suelo - pilote sin necesidad de recurrir
a iteraciones ( Zeevaert, 1980). En las figs. 9 y 10 se presenta la aplicacion sometida a
una carga lateral de 10 t.

La publicacién del Manual de Disefio y Construccidn de Pilas y Pilotes ( 1983 ), de la
Sociedad Mexicana de Mecanica de Suelos, contiene los valores de coeficientes de
reaccién horizontal ¥, dados por Terzaghi ( 1955), para suelos sin y-con-cohesion; asi
como un procedimiento aproximado, tomado de ia Sociedad Geotécnica Canadiense
( 1978 ), que proporciona en forma grafica las magnitudes de la flexion y del momento
flexionante en funcidn de la profundidad a lo largo del pilote., haciend¢ uso de la rigidez
relativa del sistema pilote - suelo
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FIG. 8 PILA SUJETA A FUERZA HORIZONTALES (ZEEVAERT, 1980

4. PROPIEDADES DE LOS MATERIALES QUE FORMAN LA ESTRUCTURA Y EL
TERRENO DE CIMENTACION

Como se ha podido observar en los incisos anteriores, al trabajar con la interaccion suelo
- estructura se toma en cuenta tanto la estructura como el terrenc de cimentacién, por lo
que es necesario conocer las propiedades de ambos medios.

En estructuras de concreto reforzado se acepta el médulo de elasticidad del concreto
tiende a disminuir con el tiempo. Asi Flores Victoria ( 1968 ) sefala que en edificios de

concreto, el médulo de elasticidad puede tomarse del orden de 3000 ./f, al tener en
cuenta que ios asentamientos totales suceden a largo plazo. Notese que este valor es

bastante inferior al 10000 1/ fc' que usualmente se toma para calculos a corto plazo.

Por su parte, Elistein y Granados ( 1988 ) comentan que la magnitud de los
asentamientos que determinan corresponde al 100 % de consoclidacién primaria, misma
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que tardara un cierto tiempo en ocurrir. Las deformaciones de la estructura no son
instantaneas sino diferidas y por tanto las propiedades elasticas de los materiales
estructurales no son las medidas con las pruebas rapidas usuales; para el caso del
concreto armado en al ciudad de México, el componente diferido puede ser tomado en
cuenta por un factor menor de uno, probablemente del orden de 0.2 6 0.25 { Ellstein y
Granados, 1988 ).

Puede observarse que en general existe coincidencia en sefalar que el médulo de
elasticidad del concreto se debe reducir en forma importante cuando se lleva a cabo la
interaccién suelo - estructura a largo plazo. La variacién de los médulos de deformacién
es todavia mas importante en el terreno de cimentacién, sobre todo si se trata de suelos
plasticos saturados, en los que la deformabilidad depende no sélo del nivel de esfuerzos
sino también en forma importante del tiempo. En consecuencia, los moédulos de
deformacién deben seleccionarse acordes con ambos factores: nivel de esfuerzos y
tiempo.

El hecho de que el suelo tenga un comportamiento no lineal ha sido tomado en cuenta
por la mayoria de los investigadores de la interaccion suelo - estructura. Asi, Chamecki
( 1956 ) trabaja con el indice de compresibilidad en una arcilla normalmente consolidada,
al cual toma como una constante. Ademas, sefala que el médulo de deformacién de un
suelo es funcién del estado de esfuerzo, siendo la derivada de la curva esfuerzo -
deformacién unitaria, con respecto al esfuerzo. Debido a que las relaciones esfuerzo -
deformacién en los suelos son no lineales, Chamecki { 1956 ) propone un método
iterativo para la resolucion de Ia interaccion suelo - estructura.
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FIG. 10 CORTANTES Y MOMENTOS FLEXIONANTES, Y DESPLAZAMIENTOS
HORIZONTALES DE LA PILA ( ZEEVAERT (1980 )
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Varios autores toman en cuenta el comportamiento no lineal de los suelos, proponiendo
métodos iterativos para considerar este efecto ( Flores Victoria, 1968; Flores Victoria y
Esteva, 1970 ), en los que utilizan criterios para acelerar la convergencia de los métodos.

El comportamiento no lineal del tereno de cimentacion es considerado por Damy et al
(1977 ) y Esteva et al ( 1977 ), al utilizar matrices secantes de rigideces en la estructura
y de flexibilidades en el suelo, para cada iteracion.

Zeevaenrt ( 1980 ) sefala que las reacciones efectivas en la orilla de la cimentacion
pueden resultar altas, lo que origina un flujo viscoplastico, y consecuentemente un
relajamiento de! esfuerzo de reaccion bajo deformaciéon constante en esos lugares. El
esfuerzo limite efectivo o respuesta maxima que puede admitirse en condiciones
estaticas en la orilla de la cimentacién es igual a la resistencia de material, cuando se
inicia un flujo viscoplastico incipiente ( sin necesariamente alcanzar la capacidad de
carga ultima en el borde de la cimentacién ). En suelos de alta sensibilidad podria
establecerse la condicidén de que el esfuerzo maximo en el borde de la cimentacion, en
condiciones estdticas,, no rebase el esfuerzo critico ( o de preconsolidaciéon )
correspondiente al quiebre de la curva de compresibilidad ( Zeevaert, 1980 ).

En pilotes sujetos a cargas laterales el suelc alcanza niveles de esfuerzo cercanos a la
falla: véanse fas curvas p - y de la figura 7.

Inclusive, existen técnicas para tomar en cuenta el comportamiento plastico del terreno
en estado de falla, tanto para suelos cohesivos ( Matclok, 1970 ) como para suelos
friccionantes ( Reese et al, 1974 ).

5. APLICACIONES

Presentamos en este inciso algunas de las aplicaciones de ia interaccion estatica suelo -
estructura.

En la fig. 11 se presenta una estructura reticular con una cimentaciéon a base de una
zapata corrida. ( Pozas, 1980 ). Empleando interaccion suelo - estructura se obtiene los
resultados mostrados en la fig. 12. Es interesante comparar estos resultados con los
obtenidos suponiendo una reaccidn uniforme, los cuales se muestran en la fig. 13. Como
se puede observar los momentos en todos los nudos de la estructura difieren comparado
ambos casos. En el nudo central inferior el momento con reaccion uniforme es 31 %
mayor que el que se obtiene tomando en cuenta la interaccién suelo - estructura. En el
nudo inferior izquierdo el momento es 320 % mayor con el primerc que con el segundo
método. Aun en la estructura se deja sentir el efecto de la rigidez de la estructura: el
momento sobre el nudo de la izquierda del primer piso, debido a la columna inferior,
cambia inclusive de sentido ( figs. 12 y 13 ). En resumen, los momentos flexionantes
determinados con reacciéon uniforme difieren de los momentos obtenidos tomando en
cuenta [a interaccion, tanto en la superestructura como en la subestructura. Esta
variacion ocurre tanto en la magnitud como en el sentido de los momentos, pues en uno
de los nudos estos llegan a cambiar de signo, tal como puede verse comparando las figs.
12y 13.
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Otro caso real de aplicacion de la interaccién suelo - estructura es el comrespondiente a
zapatas corridas que se emplean para tomar fuerzas laterales debidas a sismo a través
de muros de cortante que se unen a las zapatas en diferentes tramos. En la fig. 14 se
muestran los resultados de un andlisis de interaccién suelo - viga flotante para una
zapata de concreto reforzado. El modulo de elasticidad del concreto utilizado fue de
1,581,000 t / m? y los momentos de inercia en ios diferentes tramos se indican en la fig.
14. También pueden observarse las cargas que actidan en la zapata, asi como la
estratigrafia y propiedades del subsuelo. En la misma figura estan graficados los
diagramas de reacciones y de hundimientos del terreno, sirviendo el primero de ellos
para la determinacién de los elementos mecanicos y del disefio estructural de la zapata y
el segundo para el conocimiento de los asentamientos totales y diferenciales de la
cimentacion ( Deméneghi, 1990 ). Puede observarse que en el contacto del terreno de
cimentacion con las zapatas se presentan, teéricamente, esfuerzos de tensién, es decir,
se obtienen reacciones negativas, fenomeno debido a los momentos que transmiten los
muros de cortante a la cimentacion en uno de los extremos de las zapatas.
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Otro ejemplo de interaccion suelo - estructura consiste en el andlisis de un marco
estructural en el que se considera que sus apoyos tienen una rigidez al desplazamiento
vertical y otra al giro; es decir, se considera por ejemplo un marco estructural cimentado
en zapatas aisladas que pueden sufrir tanto un hundimiento vertical como un giro. En
este sentido, este analisis es un poco mas general que los analisis convencionales que
suponen que los apoyos del marco estructural estan empotrados o articulados en el
terreno de cimentacién. La forma de lievar a cabo el analisis de interaccidén suelo -
estructura para este caso se presenté en el inciso 2.2 de este trabajo. En la fig. 15 se
presenta la aplicacion esta técnica a una estructura real, la cual esta formada por una
trabe de concreto reforzado de 0.5 m de ancho y de 2 m de peralte, apoyada sobre unas
pilas de cimentacién de concreto reforzado de diametros de 1.12, 148 y 1.74 m. Las
cargas que actuan sobre el marco se indican en la fig. 15. Las pilas tienen los siguientes
diametros.

Pila Diadmetro, m
1 1.12
2 1.48
3 1.74

El terreno de cimentacion es una toba de origen voicanico que se encuentra al poniente
de la ciudad de Meéxico, que tiene un mddulo de deformacién del orden de 8,000 a
10,000 Ym?. El material comprendido entre la trabe superior y el nivel de desplante de las
pilas es un relleno suelto cuya rigidez se desprecia para fines de analisis.

En la fig. 15 se muestran los momentos flexionantes en los médulos de elasticidad del
concreto reforzado de 2,214,000 tm? y un modulo de elasticidad del terreno de
cimentacién de 8,000 t/m’. Se pueden observar las altas magnitudes de las fuerzas
cortantes y en la fig. 17 las de las fuerzas normales en las pilas. Notese la fuerte
redistribucion de cargas debido a la interaccion suelo - estructura. Asi, en la parte central
de la estructura de la carga en un nudo es de 150 t, mientras que por el efecto
combinado de rgidez de estructura y suelo la carga en la pila que esta bajo el nudo
aumenta hasta 302 t ( fig. 17 ); en el nudo vecino la carga concentrada es de 480 t,
mientras que la carga en la pila de abajo disminuye a 350 t. Un fenémeno similar se
presenta en el resto del marco.

Con el propésito de observar |a influencia de un aumento en la rigidez del terreno y una
disminucién en ia rigidez de la estructura, se llevé a cabo un segundo anélisis
incrementando el modulo de elasticidad del suelo del concreto a 1,265,000 t/m?. Los
resultados se muestran en las figuras 18 a 20, para los momentos flexionantes, fuerzas
cortantes y fuerzas normales, respectivamente. Como era de esperarse, la redistribucion
de carga es menor; asi, en la fig. 20, en el nudo donde la carga concentrada es de 150 ¢,
en la pila aumenta a 253 t (en el primer analisis aumenta hasta 302 t.). En el nudo
vecino la carga concentrada de 480 t disminuye a 389 t. (en el primer analisis disminuyé
a 359 t.). De todas formas, el efecto de la interaccién suelo - estructura en este caso
también es importante.
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Se han ilevado a cabo mediciones en campo, en las cimentaciones reales, para verificar
la validez de los analisis de interaccion suelo - estructura. Mayerhof { 1979 ) presenta los
resultados que se escriben en los siguientes parrafos.

Las observaciones indican que en zapatas rigidas uniformemente, con la excepcién de
arena suelta, la presion de contacto es mayor en la esquina y menor en el centro, como
era de esperar de acuerdo a la teoria ( fig. 21; Meyerhf, 1979 ) . Las mediciones
anteriores también han mostrado que la heterogeneidad local de las propiedades del
suelo cerca de la base tiene una infiuencia considerable en la distribucién de la presién
de contacto (sobre todo se deja sentir el efecto de la falta de confinamiento del suelo
cerca de los extremos de la zapata ). Por otro lado, las mediciones indican que el
maximo momento flexionante puede ser hasta 30 % mayor que el obtenido con el
método de analisis convencional.

En la fig. 22 y 23 se presentan resultados ( Meyerhof, 1979 ) de mediciones en
estructuras reales de gran tamano ( en el primer caso se trata de un edificio de 52 pisos
y en el segundo de otro de 15 pisos ). El analisis de las dos figuras permite afirmar que
los valores teodricos determinados empleando los métodos de interaccion suelo -
estructura, es decir, considerando |a rigidez de la estructura, son muy similares a los
valores medidos en el campo (asentamiento, presién de contacto, momento flexionante
y fuerza cortante ).
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6. CONCLUSIONES
En relacién con la interaccion estatica suelo - estructura se puede concluir lo siguiente:

a) Existe un buen numero de métodos que tratan el problema, En términos generales, la
mayoria de ellos determinan las deformaciones del terrenc de cimentacion utilizando la
matriz de flexibilidades del suelo. En cambio, en el andlisis de la estructura, algunos
procedimientos emplean ia matriz de rigideces, mientras que otros usan la matriz de
flexibilidades de la estructura. Cabe aclarar que practicamente todos los métodos
resuelven el problema, es decir, todos ellos obtienen los diagramas de asentamientos
diferenciales del suelo y de reacciones del misimo, tomando en cuenta la rigidez de la
estructura de cimentacion. Inclusive, algunos de los procedimientos toman en cuenta el
efecto de la superestructura ( con todos sus pisos ) en el anaélisis de interaccién.

b) La mayoria de los procedimientos de interaccidn se presentan en forma bidimensional,
en el plano ( quiza por facilidad de exposicién ), pero se pueden extender en forma
relativamente sencilla a tres dimensiones. El principal inconveniente de tratar el problema
en el espacio es que el numero de operaciones es elevado, lo cual cae fuera del alcance
de la mayoria de las oficinas del calculo estructural o de mecanica de suelos.

¢) La solucién del probiema de interaccion se puede realizar haciendo un analisis de la
estructura y un analisis de deformaciones del suelo, y llevando a cabo después una
combinacion adecuada de ambos, que de hecho es lo que hacen la mayoria de los
métodos presentados en los incisos antericres. Se observa que el ingenierc de
cimentaciones, al dedicarse ala interaccion suelo - estructura, debe manejar en la forma
mas clara posible sus conceptos de analisis estructural y de mecénica de suelos.

d) Dada la gran cantidad de operaciones a realizar, la resolucién de un problema de
interaccion suelo - estructura se lleva a cabo en general con el auxilio de programas de
computadora, los cuales, actualmente, se pueden correr en una microcomputadora
(o PC), con las que se cuenta en la s oficinas de calculo.

€) Un aspecto importante de la interaccidon suelo - estructura es el relativo a las
propiedades de la estructura y el suelo. En la estructura el médulo de elasticidad del
concreto, para fines de calculo, disminuye con el tiempo. En el terreno de cimentacién, la
deformabilidad es funcién de! nivel de esfuerzos, ya que el comportamiento de los suelos
es no lineal. Ademas, en los sedimentos plasticos saturados la deformabilidad del suelo
depende del tiempo. Por lo tanto, en los calculos de interaccion se debe tomar en cuenta
en forma apropiada en cambio de las propiedades de los suelos con las variabies
mencionadas. Inclusive, en los extremos de una estructura de cimentacién, o en pilotes
sujetos a cargas laterales, el suelo alcanza niveles de esfuerzo cercanos a la falla, por I
que hay que considerar en estos casos el comportamiento plastico del terreno. Por lo
anterior, conviene trabajar con los médulos secantes de deformacién del suelo, acordes
con e nivel de esfuerzos y, en caso de suelos finos saturados, con el tiempo.

f) Algunos procedimientos emplean el modulo de reaccion K en la interaccion sueio -
estructura. Dado que K depende de las propiedades del suelo, es valido lo expuesto en
el inciso ( e ) anterior respecto a la variabilidad de las propiedades de los suelos. Pero,
ademas en una cimentacion continua el modulo K depende de la reaccion del suelo y de
las deformaciones de la cimentacién, por o que no se conoce a priori, sino que solo con
iteraciones es posible determinar su valor.
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6. CONCLUSIONES

En relacién con la interaccion estatica suelo - estructura se puede conciuir lo siguiente:
a} Existe un buen numero de métcdos que tratan el problema, En términos generales, la
mayoria de ellos determinan las deformaciones del terreno de cimentacién utilizando la
matriz de flexibilidades del suelo. En cambio, en el analisis de la estructura, algunos
procedimientos emplean {a matriz de rigideces, mientras que otros usan la matriz de
flexibilidades de la estructura: Cabe aclarar que practicamente todos los métodos
resuelven el problema, es decir, todos ellos obtienen los diagramas de asentamientos
diferenciales del suelo y de reacciones del mismo, tomando en cuenta la rigidez de la
estructura de cimentacidn. Inclusive, algunos de los procedimientos toman en cuenta el
efecto de la superestructura ( con todos sus pisos ) en el analisis de interaccion.

b) La mayoria de los procedimientos de interaccién se presentan en forma bidimensional,
en el plano ( quizd por facilidad de exposicién ), pero se pueden extender en forma
relativamente sencilla a tres dimensiones. E! principal inconveniente de tratar el problema
en el espacio es que el nimero de operaciones es elevado, lo cual cae fuera del alcance
" de la mayoria de las oficinas del calculo estructural o de mecanica de suelos.

¢) La solucién del problema de interaccion se puede realizar haciendo un analisis de la
estructura y un analisis de deformaciones del suelo, y llevando a cabo después una
combinacién adecuada de ambos, que de hecho es lo que hacen la mayoria de los
métodos presentados en los incisos anteriores. Se observa que el ingeniero de
cimentaciones, al dedicarse ala interaccion suelo - estructura, debe manejar en la forma
mas clara posible sus conceptos de analisis estructural y de mecanica de suelos.

d) Dada la gran cantidad de operaciones a realizar, la resolucién de un problema de
interaccidén suelo - estructura se lleva a cabo en general con el auxilio de programas de
computadora, los cuales, actualmente, se pueden correr en una microcomputadora
(o PC), con las que se cuenta en la s oficinas de calculo.

e) Un aspecto importante de la interaccién suelo - estructura es el relativo a las
propiedades de la estructura y el suelo. En la estructura el modulo de elasticidad del
coacrefo, para fines de calculo, disminuye con el tiempo. En el terreno de cimentacion, |a
deformabilidad es funcioén del nivel de esfuerzos, ya que el comportamiento de los suelos
es no lineal. Ademas, en los sedimentos plasticos saturados la deformabilidad del suelo -
depende del tiempo. Por lo tanto, en los calculos de interacciéon se debe tomar en cuenta
en forma apropiada en cambio de las propiedades de los suelos con las variables
mencionadas. Inclusive, en los extremos de una estructura de cimentacion, o en pilotes
sujetos a cargas laterales, el suelo alcanza niveles de esfuerzo cercanos a la falla, por lo
que hay que considerar en estos casos el comportamiento plastico del terreno. Por lo
anterior, conviene trabajar con los médulos secantes de deformacion del suelo, acordes
con e nivel de esfuerzos y, en caso de suelos finos saturados, con el tiempo.

m Algunos procedimientos emplean el médulo de reaccién K en la interaccién suelo -
estructura. Dado que K depende de las propiedades del suelo, es valido lo expuesto

32



g)

h)

en el inciso ( e ) anterior respecto a la variabilidad de las propiedades de los suelos.
Pero, ademas en una cimentacion continua el médulo K depende de la reaccion del
suelo y de las deformaciones de la cimentacién, por lo que no se conoce a priori, $ino
que solo con iteraciones es posible determinar su valor.

En consecuencia, en cimentaciones continuas no es posible asignar valores de K en
funcién del tipo de suelo, como se pretende hacer en ocasiones en al practica.

En cimentaciones a base de zapatas aisladas, cuando no existe influencia de un
cimiento sobre otro, ya sea por el tipo de terreno o por que estén las zapatas
suficientemente separadas, se puede realizar |a interaccién suelo - estructura
considerando mddulos de reaccion al desplazamiento vertical y al gire. En el inciso 2.2
se presentd un procedimiento que resueive este caso, considerando las reacciones
del suelo como ¢argas sobre la estructura.

La comparaciéon de resultados entre considerar una reaccién uniforme y tomar en
cuenta la interaccién suelo - estructura exhibe diferencias notables en los diagramas
de hundimientos diferenciales, reaccién del terreno y elementos mecanicos ( momento

flexionante y fuerza cortante ), en la mayoria de los casos. Se puede presentar

inclusive en algunos casos cambio de sentido en los momentos flexionantes de la
estructura de cimentacién o de la superestructura. :

i) En cambio, la comparacién entre observaciones de campo en estructuras reales con

los métodos que toman en cuenta la rigidez de la estructura de cimentacion, ha dado
resultados promisorios, pues los valores determinados con los métodos de interaccion
son similares a los valores medidos en campo.
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donde:

> QF,

Py

VERIFICACION DE SEGURIDAD DE
CIMENTACIONES SOMERAS

ESTADOS LIMITE DE FALLA

PARA CIMENTACIONES DESPLANTADAS.
_EN SUELOS COHESIVOS:

2ZQF./A <c, Ny Fr+ p,

: suma de las acciones verticales a tomar en cuenta en la

combinacion considerada, afectada por su respectivo
factor de carga. |

. rea del cimiento en m2.
: cohesién aparente, en ton / m2, determinada en ensaye

triaxial UU.

: coeficiente de capacidad de carga dado por:

N.=514(1+0.25D0,/B+0.25B/L)
paraD,/B<2 yB/L<1

donde D, es la profundidad de desplante y B es el ancho de
la cimentacion, ambas en m.

1 factor de resistencia especificado e el inciso 3.2 02 las

presenles normas.
presién vertical total a la profundidad de desplante por peso
propio del suelo, en ton/mZ,
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VERIFICACION DE SEGURIDAD DE
CIMENTACIONES SOMERAS

ESTADOS LIMITE DE FALLA

PARA CIMENTACIONES DESPLANTADAS -
EN SUELOS FRICCIONANTES: _

ZQF,/A<[B;(Ng-1)+1BN,/2] Fg+p,

donde:
2 Q F: suma de las acciones verticales a lomar en cuenta en la

combinacion considerada, afectada por su respeclivo factor

de carga . .
b:: presion vertical efectiva a la profundidad de desplante por

peso propio del suelo, en ton | m2.
. coeficiente de capacidad de carga dado por:
Nq=exp[ntan ¢ ]tan? (45° +¢§/2)
siendo ¢ el angulo de friccion intema del material.
Y : peso volumétrico del suelo en ton / m3
B : ancho de la cimentacién en m. |
Ny : coeficiente de capacidad de carga dado por : |
‘ ¥ Ny=2 (Ng+%)tan ¢
Fr : factor de resistencia especificado en el inciso 3.2 de las

NTCDCCRDF 1987.
py : presion vertical tolal a la profundidad de desplante por peso

propio del suelo, en ton/m2.
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VERIFICACION DE SEGURIDAD DE
- CIMENTACIONES SOMERAS

ESTADOS LIMITE DE SERVICIO

Los asentamientos diferidos se calculardn por medio de /a

relacion:
H

AH=Z[Ael/(1+e)]A,
0

donde:
AH: asentamiento de un estrato de espesor
- H.
| € relacion de vacios inicial . .
Ae: variacién de la relacién de vacios bajo el .

incremento de esfuerzo vertical A p
inducido a la profundidad z por la carga
superficial. Esta variacién se estimara a
_ partir de una prueba de consolilacién -
- * undimensional realizada coi material
representativo del existente a esa
profundidad.

A,: espesores de estralos elementales en los

cuales los esfuerzos pueden considerarse
uniformes.
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CIMENTACIONES CON
PILOTES DE PUNTA O PILAS

ESTADOS LIMITE DE FALLA -
(1)

La capacidad de carga de pilotes de punta o pilas, se
calcularé como sigue: '
- Para suelos friccionantes:
Co=[py Ng"Fr+ Py 1A,

donde :-
- C capacidad por punta [ ton] .
Py presion vertical efectiva a la profundidad de
desplante de los pilotes [ ton / m? ]
Ng*: coeficiente de capacidad de carga definido
por:

Ng* = Nmin + Le ( Nmax - Nmin )} / [ 4B tan ( 450+ ¢ /2 ) ]
cuando : LqJBS4tan(45°+¢12).
-0 bien:  Ng"= Nmax '
) 'c.:tfando: '”L%1824tan(45°+¢12).

¢, 200 25 . 30 350 400

Nmax 12.5 26.0 55.0 132.0 350.0

Nmin 70 115 200 390 780

( CONTINUA EN DOCUMENTO 2 ) —
NORMAS TECNICAS DE CIMENTACIONES RDY 1987



CIMENTACIONES CON
PILOTES DE PUNTA O PILAS

+ (PROVIENE DE DOCUMENTO 1)

ESTADOS LIMITE DE FALLA
(2)
Fr: factor de resistencia igual a 0.35 .
pv: presion vertical total debida al peso del suelo
a la misma profundidad [ton/m?2].
Ap: area transversal de la pila o del pilote
" [ton/m?}.

NORNMAS TECNICAS DE CIMENTACIONES RDF 1987



'CIMENTACIONES CON

- PILOTES DE PUNTA O PILAS

'ESTADOS LIMITE DE FALLA

La capacidad de carga de pilotes de punta o pilas, se
calculard como sigue: |

- Para suelos cohesivos:

donde:

C,=ICy N Frtpy 1A,

Cy: capécidad porpunta[fon]. |
Cy: cohesién aparente, determinada en ensaye
triaxial UU [ ton/m?2].
N coeficiente de capacidad de carga definido en
la tabla siguiente :
b, 0e | 5o 100
N 7 9 13
Fr * factor de resistencia igual a 0.35 .
p,: presién vertical total debida al peso del suelo
a la profundidad de desplante de los pilotes
[ton/ m2]. |
A érea transversal de la pila o del pilote [ m2] .

NORMAS TECNICAS DE CIMENTACIONES RDF 1987
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CIMENTACIONES CON - .
PILOTES DE  FRICCION -

ESTADOS LIMITE DE FALLA-

Para comprobar la estabilidad de las cimentaciones con
pilotes de friccion, se verificara, para la cimentacion en su conjunto,
para cada uno de los diversos grupos de pilotes y para cada pilote
individual, el cumplimiento de la desigualdad siguiente para las
distintas combinaciones de acciones verticales consideradas:

LQFe< R

donde: |

X QFe: suma de los incrementos nefos de carga debidos
a las acciones verticales a fomar en cuentfa en la
combinacion considerada, afectada por sus
correspondientes factores de carga. Las acciones
incluirdn el peso propio de los pilotes o pilas y el
efecto de Ia friccion negatliva que pudiera
desarrollarse sobre el fuste de los mismos o sobre
su envolvente.

R: . capacidad de carga del sistema cons:ituido por
pilotes de friccion mas losa o zapatas de
cimentacion. i

NORMAS TECNICAS DE CIMENTACIONES RDF 1987



CIMENTACIONES CON
PILOTES DE FRICCION

ESTADOS LIMITE DE FALLA

La capacidad de carga bor adherencia lateral de un pilote de
friccién individual bajo esfuerzos de compresién, se calculargd como:

C t= A L f FR
donde
Cs. capacidad por adherencia [ton].
A drea lateral del pilote [ m?].
f: adherencia lateral media pilote-suelo

[ton/m?].

Fr: . factor de resistencia calculado por medio
de:

5
Fr =07 (1-5/%)

-

siendo s la relacion entre los maximos de la solicitacién
sismica y la solicitacion total que actuan sobre el pilote.

NORMAS TECNICAS DE CIMENTACIONES RDF 1987



.. - ANALISIS. . Y ‘DISENO
DE EXCAVACIONES ™ : -

 ESTADOSLIMITEDEFALLA", -~ ~-.'-
ESTABILIDAD DE EXCAVACIONES ADEMADAS _

La posibilidad de falla de fondo por corfante en arcillas
blandas a firmes se analizaré verificando que:

pv"’z.ch < Cy N.Fg

donde :

Py presion vertical total actuante en el suelo, a la
profundidad de excavacion, dada en [ ton/m?].
gF.: sobrecargas superficiales afectadas por sus

respectivos faclores de carga, dadas en
[ton/m?].
C,: cohesibn aparente del material bajo el fondodela

excavacion, en condiciones no drenadas, en
[ton/m?].

' ~ coeficiente de capacidad de carga dependiente de

la geometria de la excavacibn. En este caso, B
seréd el ancho de la excavacién, L su longitud y.D;
- Su profundidad. .

Fr: factor de resistencia iqual a 0. 6. Sila falla no
afecta a servicios publicos, instalaciones o
construcciones adyacentes, el factor de
resistencia serd de 0.7 .

- NORMAS TECNICAS DE CIMENTACIONES RDF 1987
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Yy : Peso volumétrico himedo

c L]

No = YtH/C

Si No<4, K. = 0.2 a 0,4 (los valores
menores se emplearén s8lo cuando
el movimiento de los muros se mantenya
en un minimo y el perfodo de construc
¢idn sea corto)

Ko : coeficiente de reposo, cal-
culado como l-sep ¢.

Se supone que la sobrecarga es de ex-
tensi6n infinita. Si este no fuera el
caso,empléense 1as f6rmulas de la

fig 1.5

Presiones laterales en excavaciones ademadas
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ANALISIS Y DISENO DE EXCAVACIONES.

EN EL DISENO DE EXCAVACIO.NES ' SE CONSIDERAN LOS
SIGUIENTES ESTADOS LIMITE (ART. 228, CAP. VIII, RCDF)},

DE FALLA:

A). TALUDES; METODO DE EQUILIBRIO LIMITE.
-MECANISMOS DE EXTRUSION DE ESTRATOS BLANDOS.
B). FALLA POR SUBPRESION DE ESTRATOS PERMEABLES
C). ESTABILIDAD DE EXCAVACIONES ADEMADAS.
-DISTRIBUCION DE PRESIONES SOBRE LOS ADEMES.
-EMPUJES SOBRE TROQUELES.

D).ESTABILIDAD DE ESTRUCTURAS VECINAS.

DE SERVICIO:"

A). EXPANSIONES INSTANTANEAS Y DIFERIDAS POR DESCARGA
-CRITERIOS ELASTICOS, 7£olr# D& 7akerSHT

B). ASENTAMIENTO DEL TERRENO NATURAL ADYACENTE A LAS
EXCAVACIONES.



-— ANALISIS Y DISENO
DE EXCAVACIONES

. e L P

ESTADOS LIM!TE DE FALLA =
FALLA POR SUBPRESION EN ESTRATOS PERMEABLES

Cuando una excavacion se realice en una capa impermeable
de espesor h, la cual a su vez descanse sobre un estrato permeable,
debe considerarse que la presion del agua en este estrafo podria
levantar el fondo de la excavacion, no obstante el bombeo superficial.
El espesor minimo h del estrato impermeable que debe tenerse para
evitar inestabilidad de fondo se considerara igual a :

h>(Yw/Ym) by

donde : |
' h: espesor de la capa impermeable.

h,: altura piezométrica en el lecho inferior
de la capa impermeable.

Yo : peso volumétrico del agua. |

Vo peso volumétrico del suelo entre el

 fondo de la excavacién y el estrato

permeable.

OBSERVACION : Cuando el espesor h sea insuficiente
para asegurar la estabilidad, seré necesario reducir 1a carga hidraulica
del estrato permeable por medio de pozos de alivio.

NORMAS TECNICAS DE CIMENTACIONES RDF 1987



ANALISIS Y DISENO DE EXCAVACIONES |

ST DOS LAt s T 2= SECVero )

PRINCIPALES FACTORES QUE AFECTAN LOS MOVIMIENTOS EN
EXCAVACIONES ADEMADAS .

-DISTRIBUCION DE LAS CARGAS APLICADAS A LOS
PUNTALES

-RELACION EMPUJE DE TIERRAS / REACCION DE
PUNTALES

-DISTRIBUCION DE LA RESISTLNCIA AL ESFUERZO
CORTANTE

.GEOMETRIA DE LA EXCAVACION
_RIGIDEZ DEL MURO -

-SEPARACION DE PUNTALES



- CRITERIO DE STEINBRENNER PARA CALCULO DE
DEFORMACIONES INMEDIATAS

La dcformacién quc sc genera cn la esquina de un 4rea flexible uniformemente
cargada, desde la superficic dcl suelo hasta la profundidad z, cstd dada por:

s-iEf.[(l-y’)F,», (1-V-2V))F}]

donde:
q: carga uniformemente repartida en t/m?
B: ancho del cimiento en m
E: médulo de clasticidad del suclo, en t/m?
V: relaci6n de Poisson .
F, y F; : funciones quc dependen de la gecometria del cimicnto y de la
profundidad z _ _ ,
Valores de Fy{——).y Fy (=== ‘
'O?K; -.0.1 0.2 0.3 '~ 0.4 . 0.5 0.6 0.7 0.8
e ‘
7PN T
'2 '/ ". h ' %
4 !
) L
7 SLE BN | - :
1! | \
t Fa2 ] r
4 ,’,— ,’ ! : 1 g\&\\ '
1ot
/ :-,' t\:' 0y ,”Q: I .\ \\ __"‘z
LAop-al S aortl! AN o B
N SN OTNTH \ \~
._1: <) ;J' " - /838
6 J' ' : 1 \ . \ S
| ‘ ] 1 I : \ . " L/8s 10
| " L : '\\\\
P! |4 N D "
gl Ll 8 - S N ,
B B L L/8:l—a | /892 \
LI K Y | .
T ? ] N
1.1 I ! \L/BUQX\
t
obitle U b | RN\

Factores' de Influencla Fy y Fp ' T 234
: : 2y



Displocement -CM

Displacement =CM

CEEEECTS OF EXotvsTron yal
SNRUEED ASOVEAMEN TS JA

CLlAY on ADTAcEST . 1s
STLSeTwiES Y, 98¢ o . v
L3 WAYE clov G, - ) .
¢t .
_L_ . . - S
.2 y
_r . ‘4 ’ 4 L=t
- | - il A= carsm
..-::///./ Y Sersasom
iV 4 AV A S 4 d
“vy L7 '

N P XA
> oo ” g

| -Homogeneous Cloy

’I!?"lrrilrrry-v-ry

Figure Hovement Patterns for Excavation
) in Soft Clay -

«fe toteral Verlical=i=lateral

Vertical

6
J - I
2 ) —
o Basal Heove FS=2.3 < 1 0.
250\0‘9/0—?‘"0/4 Vertical
4 i
o - 6
2 : < Loteral
2 %\__‘__ Y
o _Baso! Heove FS=1.05 -
2 o _-—""G_f }
4 /c/ —
6 o
8 /Z;“‘fVerllcol
o
10
12 4
14 /
16 v
18 05 - 10 15 20 25 30 35 40
(Distance From Edge Excavotion)/{Depth Excavalion)
Figure Lateral Versus Verticsl Ground Surface Movements -

Excavation in Clay, : : a?%/



Vertical Ground Surf. Move, By

tsVH

Distonce from Excovation

Loteral Ground Surf. Movement 8 ¢

I _ Mox, Depth of Excovolion
& 05 10 15 20 25 30 35
3 O T | T T T T —
:' . '---‘--—---------—
-— .’I'
é FSm I-?'\,’/'
.g 05 ; ”I
-4 W
s : Svm v
x 10 =
z .
Figure Normalized Distribution of Cround Surface

Settlements Due to Excavation in Clay (Mana
and Clough, 1981) .

FS =Foctor of Saofety Agoinst Basol
Heove 5 1
Ls |

(=]

™~

LN
N
A
~ s\

7 28
o,

Moximum Loterol Woll Movement, 8, \,
o
n

0.4
N8 N N
v+, 0 .
‘0. ]
0.2 ' ‘5<; -
\i§ ]
0
i 2 3 4 <]
{Distonce From Excovation)/(Depth Excovation)
Figure " Normalized Distribution of Lateral Cround

Surface Movement, Due to Excavation in Clay.



fMox. L.atercl Woll Move.)/(Excavation Depth), %

 SheslpHe \ Wnils I I __2.‘.- 4'S ||._| tL\Volll I
he 12" BN ———
25zt -\ — - - S I S
2.0.._.._._......._..__ —— o Qoaews frcimm - ..;\::\ [ [p—— RS Y —--——-_
: &
& /Foctor of Sofely Agoinst-
1.5 B\ N - Basol Heave, — ——
: \ DN\ /
\\“gg AC)-~“
L)
1.0 X\ __59 \,., Sﬁ_,::___-_
| & ) \\ ]
o5 }—m—mmm— :\*--:;_____— - = ——c )
P.O
10 30 50 70 100 300 500 700 1000 3000
(€ IV(Tu h:vg)—-—- Increasing. System Stifines
Figure Theoretical Rclatiﬁnship Between Maximum Lateral Wall Movement,
Factor of Safety Against Basal Heave and System Stiffness,
Y ~
1 Foclor of Sofely Against JIN
Basol Heove Q‘
®0.9-1.1t {
23 D1l.1-1.4 ™
" ¢ 1:4-2.0 3]
. 0 >20 A
\ - Note:# = Slurry Wall
2.0 \%l_ §
\ \_" . 3
'-5 \ \E)\ = -3 3
N »] o) $
1.op AN . \\\t}. ¥
. ™ d4
[* E"\D £ < N
\ *Fg e N
WEMS" O At N AN Bt i
u ol oxl, ¥
oql | o [° 0"8‘13*0" Bk of dox [0
"10- 20 30 50 70 100 200 300 500 700 1000 2000 3000 5000 10000
(ETI7L Ywh:v ) Increosing System Sfilfness
Pt Comparison of Field Data and Theoretical Trends for )

Maximum Lateral Wall Movement.

;%}/



-
.
(1]

T

dvm

[ v
\ly n _

C/Ru=2 iRy 4

b
in
i

desplazamiento vertical, dv
desplazamiento vertical méximo, dvm
[~ ]

A __ distribucién de carga: Har
! ¢ruce linea 89 E,
s constaslc
t ‘‘‘‘‘ lineal
ST TV TS TUUT TUUR DU PUUT PUUS JUE PUTY UV FPPE DPTY PP U

5
0 02040608 1 121418618 2 22242828 3
distancia desde la excavacién, x
mix. profundidad de excavacion, H

Figura  Perfiles de desplazamiento normalizado vertical detrés de! muro.

o ©
F [~ ]

o

,
o
n

»
Q
E
YT

~ distribucién de carga:
cruce loey i-9

/ '. ------- constanie : r

- lincal

«
o
-

%

desplazamiento laicral superficial, dls
desplazamiento miximo del muro, dlm

.
o
[-J

Lu St S Y B SR ALY B

] PPN PN U PO PPUE PO FUFS FUTR FUTE FUTE TS FUTTY FUed Fue

2 02040808 { 12141618 2 22242628 3
distancia desde |a excavacion, x

‘ - mdx. profundidad de excavacién, H

Figuta  Perfiles de desplazamienio normalizado
lateral superficinal detris del muro,

AP Romo, P ,Pa)t/bvfz_/ . prIRGRH

PRACEDIHIEDTD oRRY EL chlcvlo PE Aovims/ERTPS Epr £L
TELEEAN 6 s N PUcrDOS R EXCAVACrwEy SpoywrHid P25 T XV AYMHS

.



1.8 —— ——— -

ﬁ 1

o

i

E 0.8 E/R=d

B/Re2.18

w)

£ —]

E [ — ‘
é osh —l 3 12.6 H/D .
= r ; . .
_g _ 4 .

A —_— )
% ! - D /R=]

o) [

R} SPUN SN I T T ST BTN

015 02 025 03 035 04 045
resistencia no-drenada prom hasta 12.6 H/B, S,

peso vol suclo, mix prof cxc,YH

0.5

Figura  Efecto de 1a resisizncia al corte no-drenada

4
[ B=8m
A ——
g — P/ =4
e o
SN LJ/R=2.18
r +
& ' =
~ [
1] . - e
T -
Ll [
= s
8 of —_
% ) r
% b
] [
ba 4
S a

"Y"?"'"P'-
-

A 1 i i 1 1

11 28 o m
profundidad dc cxcavacidn, H

Figura  Efecto de la seometrin de la excavavinin,




desplazamiento lateral del muro, di
desplazamiento lateral méximo del muro, dim

bt
»

o
L]

b
i

]
-
N

(% ]

-t

.
-
T

Aistribucioa de carga;

cruce linea 8.9

........

OIS SPEPUS U ISP T BEPERFU S S S 1 A | PPN BN

o

02 o4 08 08 1 12 14 18
avance profundidad de excavacién, z

mix, pr_ufundmatf de excavacién, H

t.8

Figura  Perfiles de desplazamiento normalizado laterat del muro.

desplazamiento vertical méximo, dvm

x 100

profundidad de excavaciéon, H

T

o4
»

o
o

o
»

“-r-rr

o
» .
TY T Y JTrrrrrrrr 'u

iy

it

L e
R"-l i i y

1

l |—n
! P
i valores bisicos (fig 2)
i SwH=022

- dittribaciones de earga:

——— cruee lines 89

Fe

T

ceerrr constanle

==== fineal

] U PR S BPVPOPEL IR PRI Y

-]
P.

H

b
3

o
awf T .._W_

Y, 185 2 28 3 35 4
empuje de tierras en reposo, E,

carga total aplicada por puntales, R

4.6

Figura.  Relacidnentre E/R y dvm/H

Toan,



.
LY

2 del sistema Elh¢

(st-sy=, W13 eied wp)nsp= Y14 20

rigide

Efecto de la rigidez del muro y la separacion de puntales

3dvm

dim

—
———

- | I

1
i - Y

H ._.h.o._u?nuuu op vuummqmawoa

wip ‘Iviaivg o_cn_Ecsw_nuuv

02 03 04 05 06 07 OF. 0o
desplazamicnto vertical, dvm

(18}

ad dc cxcavacién, H

profundid

[

-y TR L o

Relacidn normalizads catre dvm/ y dmAi’ B

ke

-~
o

27
2

() ) (ezh )

..

d

——

.

C?/?‘M

/é/






