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1. INTRODUCCION

Ante 1a notable importancia de Ta cual es merecedora, en la prictica
cotidiana de 1a Ingenieria Civil, la interrelacidn existente entre la meca-
nica de suelos y el disefio estructural, nace la necesidad de contar con la -
informacidn suficiente que nos ayude a comprender el puente existente entre
las dos disciplinas anteriores. Dicha informacidn deberd ser lo menos sofis
ticada y lo mds prdctica posible.

Es la finalidad de este trabajo el pretender sustentar en lo posible
12 respuesta a la necesidad ya mencionada, desarrollando para ello seis temas
importantes; tales temas sondel IIl al VIII. En el tercero se dan los prin--
cipales métodos de exploracign y muestreo asi como alqunas pruebas de labora-
torio , explicando en forma somera cada uno de los cuales se han utilizado en
el presente provecto; en el cuarto se hace una interpretacidn prdctica de las
pruebas realizadas, el tema V se refiere al anilisis estructural considerando
la accidn del yiento, en el cual se toma como base el edificio de la "Super--
intendencia", cuyas caracteristicas se mencionan en el tema II; en los temas
del VI al VIII se toma como base del ejemplo al edificio del Servicio Nédico,
cuya geometria y estructuraci6n también se describen en el sequndo tema; el -
capitulo VI trata de la capacidad de carga de los suelos, fundada en las teo-
rias de Terzaghi y Skempton, siguiendo algunos criterios para el disefio. A -
estos suelos se les ha determinado la magnitud de | . asentamientos totales y
diferenciales, los cuales se han tratado en el tema VII, finalmente el capity
lo VIII habla de algunos aspectos fundamentales en ¢l disefio estructural de -
cimentaciones, incluyéndose también algunos criterios de considerable utili--
dad en 1a prictica profesional.



II. DESCRIPCION DEL PROYECTO



A solicitud de Ya coordinacidn de proyecto de Petréleos Mexicanos,
el Departamento de Geotecnia, ha desarrollado un estudio cuya finalidad es
orientar el disefio de 1a cimentacién de las estructuras que componen la Ge-
rencia de Proyectos y Construccidn, de mancra que tengan un comportamiento
adecuado a cualquier condicidn de carga, Dicha gerencia se localiza en 1a
parte norte del Complejo Petroquimico Morelos.

El proyecto se desarrolla en up terreno con una configuracién va -
riable entre las elevaciones + 6.0 y + 36.0 m fijindose como niveles de pi-
so terminado los siguientes:

+ 15,7 para e} edificio de la Superintendencia

+ 15.0 en el resto del &rea asignada a G.P.C.

Las caracteristicas de las instalaciones que constituyen el provec
to son las siguientes:

Superintendencia G.P.C. - Se estructurard a base de marcos de concreto con
separacién entre columnas de 6.0 X 9.0 m, tendrd dos niveles, sus losas del
tipo reticular, se 1e colocard una junta de construccidn al centro y queda-
rd localizada en un drea de relleno.

Laboratorio de Mecdnica de Suelos.- Un edificio de un nivel y losa reticular
con claros entre columnas de 6.0 m en un sentido y 5.0 m en el otro, quedan-
do localizado en un sitio en e} gque ¢l nivel de piso teminado se definid -
parte en corte y parte en relieno.

Servicio Médico.- Es un edificio de un nivel con claros de 4.5 m entre colum
nas, losa reticular, quedando localizado en zona de rellemo.



E1I. EXPLORACION, MUESTREC
Y
PRUEBAS DE LABORATORIO



Desde Tuego que existe una qran gama de metoons para Ya realizacidn
de trabajos de exploracidn y muestreo de suelos, pudiendy utilizar uno u otro
o la combinacidn de varios de acuerdo @ las caracteristicas e importancia de
Ta obra por proyectar. Cada uno de estos métodos poseen ciertas ventajas y
desventaJas en cuanto a la veracidad de Ta informacidn se refiere, que debe-
rd de tomar en cuenta el Ingeniero Proyectista, y dard la importancia necesa
ria de acuerdo a los objetivos ocue pretende alcanzar,

A manera de mfomacwn se proporcionard una clasificacion de estos
métodos explicando un poco mis a detalle solo aguellos que han sido utiliza -
dos en 1a realizacién de este proyecto.

De esta manera encontramos de acuerdo a los alcances de Ya explora-
cidn, tres grupos diferentes:
1.- Hétodos de exploracidn de caricter preliminar,
a} Pozos a cielo abierto {con muestra alterada o inalterada},
b) Perforaciones con posteadora
¢} Nétado de lavado
d} Método de penetracidn estandar
e) Método de nenetracidn conica
2.~ Métodos de sondeo definitivo
a) Pozos a cielo abierto con muestra inalterada
b} Métodos con tubo de pared delgada.
¢) MBtpdos rotatorios para roca
3.~ Hétodos geofisicos
a) Sismica
b) Be resistividad eléctrica
¢) Magnético
Los primeros métodos como sus nombres lo indican, son perferaciones
de caracter preliminar, los cuales podrin tomar el caracter de sondeos defini
tives, cuandy sk trate del caso de obras peouefias o de poca importancia, En
e( caso contrario, en gue se trate de abras de aran trascendencia, estos estu
divs preliminares nos daran la pauta para determinar el tipo v el nimero de =

sundeas de caracter definitivo que serdn necesarios para la realizacidn de los
estudios en cuestidn.
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Los segundos métodos serdn indispensabivs pura 1a realizacidn de -
obras de mavor importancia social o econdmica, tales won los casos de las ny
merosas obras realizadas por el Gobierno Federal.

Finalmente, los Ultimos métodos los geofisicas, son utilizados para
hacer un reconocimiento mds rdpido y general de 1a zona de interés, siervien-
do como auxiliares a los métodos definitivos, Por tal razdn el querer hacer
uso aislado de estos métodos, es um error de tan grande Tndole que podria --
canllevar a consecuencias indeseables y desastrosas.,

En el presente proyecto se han utilizade dos tipos de sondeos; me -
diante Tubo Shelby y Penetracidn estandar, los cuales se explicardn en forma
concreta en los pdrrafos siguientes.

Método de Penetracidn Estandar,

E1 equipo aue se utitiza en la aplicacidn de este mdtodo consta de
un muestreador especial 1lanado Penetrdmetro estandar cuya longitud y didme-
tor son 80 y 5 am, respectivamente,

El muestreador estd formado de una media cafia cuya finalidad es la
de facilitar Ya extraccidn del material que ha penetrado en su interfor. £}
penetrdmetro se enrosca al extremo de la tuberid de perforacidn y la prueba
consiste en hacerlo penetra a golpes dados mediante un martinete a una pro--
fundidad de 30 on y contando el nlmero de galpes que fué necesario.darle para
lograr dicha penetracién. cuando se haya lagrado un avance de 30 om,, deberd
de retirarse el penetrdmetro para posteriormente remwover el suelo de su inte-
rior el cual constituird nuestra muestra.

La importancia de esta prueba estriba en que tanto en campo como en
jaboratorio puede establecerse una correlacidn de gran utilidad entre la com-
pacidad y el dnoulo de friccién interna, en las arenas,y la resistencia a la
compresion simple en 1as arcillas, con el nimero de golpes necesarios para que
el muestreador logre una penetracifn de 30 om. Vale la pena insistir que solo
da una idea aproximada de los valores mencionados.

Métods de Penetracidn con Tubo de Pared Delgada, { Tubo Shelby}

La finalidad de este método de perforaciGn es la de obtener muestras
inal teradas, que dicho a ciencia clerta, son también muestras con considerable
alteracifn, pues resulta imposible menatener las condiciones originales de la
muestra dentro del subsuelo. £n realidad el grado de inalterabilidad depende
en sy mayor parte del espesor del tuba,

£1 procedimiento consiste esencialmente en penelrar el tubo de pa-
red delgadz mediante presifn cosntante y no a galpe como en otras pruebas. --
Bicha penetracidn deberd ser al nismo tiempo a velgocidad constante.

10



3 tornilios ollen

0 120°¢c/u -———\

0.95

Aro sello
dehule T

#.11

Perforacion ——=1

Tubo

T=

e

Unidn con tornilios allen

FIG.3.2.

5

2

AW

Cuz-¢a BYW

NV

Muestreador de pared delgada

fic-taciones encm

Unidn con cuerda



En este proyecto se obtuvieron muestras inalteradas de 10 an, de -
didmetro y muestras alteradas de 3.5 cm, de didmetro también contando el nii-
merg de golpes necesarios para hincar dicho tubo cads 30 am.

Las muestras obtenidas en los sondeos se clusificaron de acuerdo al
Sistema Unificado de Clasificacidn de Suelos, para lo cual se les determind
en el Laboratorio de Suelos sus contenidos de agua, dersidad de sgiidos, Gra-
nulometria y Limites de Atterberq.

Nimero y Profundidad de Sondeos.

El nimero y profundidad de los sondeos dependerd dela importancia -
de la obra, las caracterxstxcas de la misma v las caracteristicas del subsue
1o sobre el que permanecerd, bisicamente. Asimismo, otro factor aque inter -
viene en la determinacién del wimero de sondeos es el hecho de que ya hayan
sido exploradas con anterioridad alqunas otras zonas cercanas 2 la de interés,
En este sentido vemos que no ha sido realmente un problema determinar Ta can-
tidad de sondeos que debieron realizarse en esta zona ni en las demds del - -
C.P.0. Horelos, debido a cue 8ste se encuentra localizado entre otras indus -
trias de gran mportanma, que sequramente se han encargado con anterioridad
de realizar los estudws necesarios de estos suelos; tales son los casos de -
Indus trias Resistol, , FEPTIMEX v Cloru de Tehuantepec, principalmente.
Por otra parte, tanblen se encuentran locatizados dentro de esta zona los Cen
tros Petrocuimicos "La Cangrejera“ y "Pajaritns", los cuales de alguna manera
obtuvieron ta informacidn necesaria del subsuelo para la ejecucidn de sus pro-
yectos.

Con los antecedentes sefalados, encontramos un programa de explora--
cidn que indica un mayor nimero de sondeos en la pariv de nuestra zona que --
presenta mds irreqularidades topogrificas y mayor relieve, dado que es aqui
en donde podemos encontrar mas variaciones en la estraticrafia, y en general,
mayores problemas de tipo constructivo. Por otra parte, es dqui en donde se
encontrar el edificio de la superintendencia, por lo cual se realizaron tres

sondeos con ngmeros 4786, 4787 y 4661, cuya separacién es entre si de 25 a -

30 m. Enseguida, en la parte de menor elevacién del drea en cuestién encon--
trams otros tres sondeos mds espaciados entre si con los nimeros 4665, 4479
y 4480, tal como se muestra en la figura 3.2

£n 1o que se refiere a profundidad de exploracidn, en cimentaciones
en donde asentamients y resistencia son factores determinanates, el criterio
generalmente usado es perforar a una orofundidad a Ta cual las presiones --
transmitidas al suelo son del orden de 5 a 10 % de las presiones aplicadas o
de contacto, Aungue cxiste otro criterio comunmente usado en cimentaciones
de importancia menor, el cual dice que es recomendable explorar 2 una profun
¢icad de 1,58 y 38, siendo B el ancho de la estructura por cimentar, es acon
seisble no olvidarnos de cue tal profundidad dependerd, en Gltima instanciay
de las caracteristicas de nuestra obra y del subsuelo. Asi pues, podremos -
encontrar sondeas ain mayores a fos que indiquen los métodos anteriores; tal
podria ser el caso de una presa cuya suelo de cimentacidn presenta fuertes -

12



VA 1
Yy

1689001
oy

o
on ;war\:
]

aAREA un\:
ln
"

il
s

’ Y}‘. fhnt:m

-3

: T
:;‘ E ‘ : .4-:.
= 1%- b
AT - !.'. )
3 RS T
B 5 i
:A ) ‘;:' .‘: _.f.,.
e i3 S
et ‘—“‘; -
— Yrem 0
— 43 )
R T - "jh i
s . [‘ f:3‘33
- n;_;;_-._,j_;_"_.__- -

- ! SIS S




problemas de infiltracién, o en el caso de contar : .o un suolo cuyas carac-
teristicas de deformacidn sean bastentes desfavora! fes,

En este proyecto se han realizado sondeos cuyas profundidades osci-
lan entre 12 y 22 m, teniéndose como promedio 18 m.

En Yas fiquras siguientes se muestran los cortes estratigrdficos
gue resultaron de los seis sondeos realizados, en los cuales venos como ~-
criterio general a seguir para la determinacign de la profundidad de los -
sondeos, el detener una perforacion cuando se presentin en forma consecuti-
va mas de tres muestreos en los cuales se hayan tenido oue aplicar cerca de
50 o mds golpes al tubo muestreador para lograr avances de 30 au, Un caso
particular encontramos en el sondeo Nim. 4665, en ol cual probablomente se
siquié el criterio de perforar a una profundidad a la cual los esfuerzos «~
transmitidos sean menores al 107 de los esfuerzons de contacto, pues como ~-
podré observarse en la qrdfica de dicho sondeo, al sobrepasar los 20 m. to-
davia resultaron nlmero de qolpes no muy cercanos a los 50 reaueridos. Por
tal razin se considerd pertinente suspender 1a perforacién a 1a profundidad
que se indica en este sondeo, aunque la resistencis del estrato a esta pro-
fundidad nos indique lo contrario.

Por otra parte no debemos dejar pasar por alto 1a importancia oue
tiene el contenido de agua en la resistencia de estos suelos de tipo arci -~
1loso, pues deberos observar en las grificas de los sondens aue al disminuir
dicho contenido de aqua, aumenta el nimero de golpes necesarios, y por To -
tanto aumenta la resistencia a cortante de nuestro suelo.

13
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Pruebas de Laboratorio.

En mecdnica de suelos existe una gran variedad de pruebas de 1a -
boratorio, agrupdndolas en forma general de acuerdo 2 sus objetivos, de la
siguiente manera:

a) Pruebas que determinan las proniedades indice

b) Pruebas que determinan las propiedades mecdnicas e hidrdulicas.

Dentro de Tas primeras encontramos dos tipos de pruebas fundamen-
tales muy conocidas con los nombres de "Granulometria" y "Limites de Plas-
ticidad", adems de las que determinan }a Densidad, el Contenido de Agua,
y 1a consistencia.

Por otra parte no hay aue olvidar que también existen algunos mé-
todos de campo para la identificacidn de suelos gruesos y suelos finos. ~-
Para el primer caso, a identificacién se raliza bajo una base practicamen
te visual, v en el sequndo caso, se tomardn en cuenta algunas caracteristy
cas del suelo tal como la Dilatancia, Tenacidad, Resistencia en estado seco
y en ocasiones el color y e} olor.

A continuacién se describirdn solo anueilas pruebas de Yaboratorio,
que se han utilizado en este proyecto para la identificacidn respectiva de
cada uno de los suelos,

Pruebas de Granulometrfa

Consiste en conocer la distribucidn de tamafos de los granos y --
particulas que constituyen un suelo. Para lograrlo se hace pasar la mues-
tra por una serie de mallas aue van desde la de malia de 2" hasta la nime-
ro 4, para gravas, de la Nim. 8 a 1a NGm. 100 para arenas y la Nim. 200 -~
para los finos. E1 peso retenido en cada malla se divide entre e} peso to-
tal para obtener un porcentaje representativo de las particulas de un cierto
tamafio, Cada porcentaje se va acumulando hasta tlegar al 100%. Con los da-
tos obtenidos se elabora la curva granulométrica que relaciona el tamafio de
mallas con &l porcentaje que pase por cada una de ellas.

De la curva granulométrica que resulte podrin obtenerse Tos coefi
cientes de uniformidad {Cu) y de curvatura (Cc), cuyos valores resultantes
ros permitirdn identificar y clasificar los diferentes tipos de suelos, --
Dichos valores podrin obtenerse aplicando las siguientes expresiones:

2
Cu = 55-9 Cc -—D-—X-O-——(DJO)
10 60 " V10
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en donde:

DGO: Es el tamafio tal que el 60%, en peso, del suelo sea menor,

Dlo: Es el tamafio tal que sea iqual o mayo- que el 10% en peso,
del suelo.

Para suelos muy uniformes deberdn de tenerse valores de Cumenores
que 3 y para suelos bien graduados el valor de Cc deberd de oscilar entre
ly3.

Limites de Atterberg o de Plasticidad
Definicién y obtencidn del Vimite 1iquido

E1 1imite 1{quido de un suelo plastico se define como el estado de
dicho suelo para el cual se considera que existe una divisifn entre 1as con
sistencias pladtica y semiliquida,

£l procedimiento para obtener el limite 1fauido es e siouiente:

Se adiciona cierta cantidad de agua al material que se ha criba-
do previamente en 1a malla # 40,

Con una espdtula se remoldea el material hasta que 1a humedad sea
uniforme,

1

Con la espitula se toma un poco de material y se vierte en 1a - -
“Copa de Casagrande", tratando de que se tenga un espesor de 1 -
an, de material,

£} material locado en la copa de Casagrande se divide en dos
partes-utilizando un ranurador, despuds, se le aplica un cierto
nimero de golpes a la copa hasta que 1a ranura muestre una uni6n
de aproximadamente un centimetro de longitud.

Para obtener el 1fmite 1{quido, se elabora una gréfica para dife
rentes humedades contra el nimero de golpes aplicados, y dicho -
Timite 1{quido {L.L.) serd 1a humedad correspondiente a 25 gol -
pes, obteniéndolo de la gréfica.

Definicién y obtencién del Limite Pldstico (L.P.)

Limite pldstico es el estado en que se considera que existe una di
visién entre las consistencias pldstica y semisélida de un svelo.
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El 1{mite pldstico de una muestra se btiene saturando el material
y formando rollitos sobre una superficie seca e manera que el suelo pierda
humedad y aumente su consistencia. Al observarse grietas en los rollitos,-
se pesan y se procede a secar el material, Después de ésto se calcula el
?Esg §em y el contenido de agua, siendo éste +iltimo el limite pldstico --

Indice de Plasticidad ([.P,)

£s 1a diferencia aritmdtica entre el 1imite liquido y el 1imite -~
pldstico del suelo.

I.P. - L.L. - L.P,
Indice de Fluidez (I.F.)

© Es el rango de variacidn de contenidos de aqua para un deteminado
suelo y se obtiene como:

1.F. = Humedad a 5 golpes - Humedad a 50 golpes

Indice de Tenacidad (I.T.)

Es 1a relacidn oue existe entre el indice de plasticidad y el fndi
ce de fluidez

En la figura 3.4 se muestra la grifica con 1a cual se obtiene el -
1imite 1iquido, y el c&lculo para obtener las demds propiedades de plasti--
cidad; es un ejemplo de una muestra obtenida en la manzana 9, localizada en
la parte norte del C.P. Morelos, y cuyos resultados se utilizardn para iden
tificar el tioo de suelo de esta area.

Enseguida tenemos,por otra parte, las pruebas que determinan las
propiedades mecdnicas e hidriulicas que son aquellas que nos permiten cono-
cer el comportamiento de los suelos ante las diferentes acciones externas
a que se encuentran sometidos en forma frecuente. Dentro de estas pruebas
encontramos como mis importantes a las ove determinan la Compresibilidad y
1a Resistencia 2 los esfuerzos cortantes,

Pruebas de Resistencia al Corte.

Las fmebas mas utilizadas en el Laboratorio para deteminar la -
resistencia al corte son las de Corte Directo y las de Comoresidn Triaxial,
las cuales se detallan ensequida:

.
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Prueba de Corte Directo

Consiste en colocar la muestra de suelo en una caia exprofesa, la
cual tiene uma divisién horizontal en la mitad, es dec1r, se encuentra di-
vidida en dos partes. En la parte superior de 1a caia se encuentra una ta-
pa que tiene movimiento vertical ¥ que se colocard sobre la muestra, ya con
tenida en la caJa, para poder distribuir uniformemente 1a fuerza “P" que se
aplica sobre 1a misma simul tinemanete a la fuerza P, se procede a aplicar -
una fuerza horizontal "S" sobre la parte superior de l1a caja. Dicha fuerza
S serd la fuerza cortante cuando ocurra la falla o deslizamiento horizontal
de la muestra,

Prueba de Compresién Triaxial

A una muestra de suelo de forma cilindrica, labrada previamente, y
cubierta por una membrana imnem\eable. se le aplica una presién hidrostdtica
de confinamiento Pc dentro de 1a cdmara de compresin triaxial. Ensequica
se aplica una carga axial Q enla piedra porosa superior de la muestra, o
cual se logra por medio de un pistdn que atraviesa 1a tapa de la cimara. La
piedra porosa estd conectada con un mandmetro, este sirve para medir las --
presiones del agua dentro de la muestra cuando no se permite el drenaje, --
Las deformaciones que resultan como consecuencia de la aplicacifn de los in
crementos de carga son medidas por medio de un micrdmetro,

En 13 prictica real se acstunbra elaborar dos ardficas conjunta -
mente 3 este tiro de nruebas; un2 frafica es de esfuerzos cortantes vs. es-
fuerzos nonnales dados en Kg/cm2 Ja otra se realiza con los incrementos -
de esfuerzos, en las ordenadas, y la deformacign unitaria en las abcisas, -
dada en porcentaje.

Las pruebas triaxilaes son superiores a las pruebas directas de es
fuerzo cortante debido al mejor control de entrada y salida del agua de la
muestra. Este control permite observar los efectos de 1as presiones en --
las poros sobre la resistencia al esfuerzo cortante.

Dado que la prueba triaxial resuita de mayor confiabilidad en sus
resultados que la de corte directo, por 1a diferencia en los nrocedimientos,
es dicha prueba la que se ha empleado nara los sondeos que se han realizado
en la zona de nuestro proyecto.

Prueba de Consolidacion Unidimensional.

El objeto de una prueba de consolidacion unidimensional es determi-
nar el cambio de volumen y la velocidad con que se produce en un especimen
de suelo confinado lateralmente, mediante un aniilo metdlico, al cual se le
aplica una carga axial ave va siendo incrementada r)radualmente produciéndose
1a expulsidn de agua contenida en el especimen a través de las piedras poro-
sas colocadas en la cara sunerior y 1a inferior del mismo. €1 cambio de vo-
lumen se mide con un micrémetro montado en un puente fijo y conectado a la -
placa de carga sobre 13 piedra porosa sunerior.



Al aplicar cada incremento de carga se midce los cambios volumé -
tricos, usando intervalos apropiados para efectuar las mediciones, Para -
obtener la curva de consolidacign hacemos una ardfic: que contenga en las
ordenadas las lecturas del micrdmetro o deformacione. a escala natural, y
en 13s abcisas los tiempos en escala logaritimica,

Los incrementos de carga mencionados se deberdn mantener el tiempc
suficiente para que el tramo recto de consolidacign secundaria se defina --
claramente; después de 1o cual se podrd aplicar el sinuiente incremento,

En las curvas de consolidacidn obtenidas para cada incremento de
carga se selecciona un tiempo arbitrario, tal que las lecturas del micrdg-
metro en las diferentes curvas caigan ya mis alld del periodo de consolida
cién orimaria, La presidn y la lectura del micrometrc corresnondientes 3
ese tiempo proporcionan los datos de nartida para el trazado de las curvas
de compresibilidad.
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Interpretacion de las Pruebas Triaxiales,

Hay que aclarar que la finalidad de las pruebas es conocer en for-
ma aproximada las caracteristicas mecdnicas del suels sobre el cual se des--
plantardn nuestras estructuras,

Para tal finalidad podemos observar la forma en que se obtiepen -
los valores del dngulo de friccién interna B, y 1a cohesidn C. En la fiqu-
ra 4.1 vemos el trazo de los circulos de lohr de una muestra obtenida a la
profundidad de 2.0 3 2.6 m. del sondeo nimero 4661.

S1 observamos en nuestro croquis de localizacign del drea 6.P.C.,
nos daremos cuenta que dicho sondep se localiza pricticamente en 1a zona
correspondiente a los edificios de 1a Superintendencia y Servicio Médico,
por lo que los datos que se obtienen en esta prueba, servirdn como base pa
ra 1a eleccidn y dimensionamiento de la cimentacidn de dichos edificios.

En primer lugar, encontramos una grdfica que nos muestra el trazo
de Tos Circulos de Hohr, en la cual los esfuerzos normales se encuentran en
el eje horizonatal y los esfuerzos cortantes en el ejc vertical, En ésta -
grifica vemos que aparecen dibujados 4 circulos de Mohr, cada uno de los --
cuales representa 1os esfuerzos de falla de las probetas cuando se les some-
te a un cierto esfuerzo de confinamiento.

En los circulos prodemos ver el valor de la fuerza o carga axial
del espemmen, el cua) estd dado nor el punto de interseccidn del extremo .
derecho del circulo con el eje horizontal. E1 esfuerzo cortante miximo es-
tard dado por el punto ras alto que sedale la circunferencia.

Por otra parte, sabemos que para determinar los valores de la --
cohesidn ¢ y el dngulo de friccign interna ¢ es necesario trazar una recta
tangente a los circulos de Mohr graficados, cosa aque resulta diffcil lograr
con presicion en 1a prictica real, debido a que existe cierta heterogeneidad
del suelo que constituye las probetas de unz misma muestra. Por tal razén -
la tangente serd aquella que mas se aproxima a la recta aue indique los cir-
culos, por 1o que se recomienda en 1a oractica Lrazar ac menos de tres circu-
los cn diferentes estados de esfuerzoas para poder obtener una informacién
fiel de nuestro suelo en estudio.

Cuando ya se ha trazado la recta, el valor de ¥ serd el dngulo -
qu forme ésta con 1a horizontal, y el valor de ¢ estard dado por la ordena-
da al origen de dicha recta,

Si nos damos cuenta, en los circulos de la fig. 4.1 se observa -
cierta discrepancia de los valores de las tangentes originadas entre uno y
otro, por lo que nos atrevemos 3 decir que en este caso se trata de un ma-
terial arcillo - aremoso, o mejor dicho, una arcilla con cierta porcidn de
arenas.
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En las figuras 4.2, 4.3 y 4.4 aparecen otros circulos de Mohr acom-
paiados de las curvas esfuerzo-deformacidn, coyrrespondientes todas ellas al -
sondeo 4666, también del irea G.P.C.
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Generalidades

Para poder determinar la magnitud delas acciones que tienen lugar
en una cimentacién, tenemos que recurrir necesariamente al Andlisis Estruc-
tural, que viene a ser una delas disciplinas que mds interaccidn tienen con
1a mecdnica de suelos, especificamente en los que se refiere a capacidad de
carga y hundimientos, que serdn los canitulos que se tratardn inmediantemen
te conforme se finalice el presente,

Antes de empezar a analizar nuestras estructuras, es conveniente -
mencionar y ejemplificar los distintos tipos de acciones que comurmente se --
presentan, De esta manera, las podemos clasificar como sigue:

a) Permanentes
Son las cargas que permanecen constantes a lo larno de ia vida
Gtil de una estructura, y como ejemplo tenemos: Las cargas --

muertas, el empuje estdtico de salidos 6 liquidos y deforma -
ciones o hundimientos de caracter permanente.

b

—

Variables

Son aquellas cuya intensidad varia continuamente en funcidn del
tiempo.

3

%

Como ejemplos comunes encontramos a: La CArga viva, incluyendo la
carga debida a muebles, los cambios de temperatura, oue resultan
ser un probelma de vital importancia en Yugares o regiones en don-
del el clima es muy extramoso, deformaciones o hundimientos de ti-
po variable y efectos dindmicos producidos por equipos o maquina --
ria.
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Efecto de temperatura induciendo
esfuerzos adicionales

¢} Accidentales

Son agueilas que ocurren en forma instantinea y durante periodos -
twy cortos, tales como los casos de Sismo y Viento.

i

Accidn Instanténes

Ahora que ya conocomos Jos diversos tipos de acciones existentes,
haremos Ta aclaracion de que para este proyecto en particular, cuando hable-
mos de acciones en lo sucesivo, mos estaremos refiriendo solo a tres tipos -
de ellas; las cargas muertas, las cargas vivas y a la accidn del viento.

Como ya nos pudimas haber dado cuenta, se ha excluido la accidn -
del sismo, no porque 12 zona de Coatracwalcos sca asismica, sino mds bien -
porque el viento juega un papel de mayor importancia que el de Jos movimien-
tos teldricos; gquedando ésto en evidencia con la presencia, durante varias -
épocas del afio, de los 1lamados "Nortes", que son vientos que eavuelven velg
cidades del orden de Yos 170 Km/hr,
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Carga Vertical

Para iniciar propiamente nuestro anilisis, nos centraremos prime-
ramente en el edificio de la Superintendencia, considerando en primer lugar
carga gravitacional y en segundo 1a accifn del viento,

El edificio en cuestidn se encuentra localizado en la parte norte
central del &rea G.P.C., en donde de acuerds con el plano de niveles genera-
Tes puede verse que parte del mismo se desplanta en z0na de corte y parte en
zona de relleno. Las dimensiones de éste podrdn observarse en la elevacién
y las plantas que se muestran a continuacign.
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Andl{sis de Cargas

Las cargas que habrdn de considerarse en el andlisis de cualquier
estructura deberfn de ser calculadas en forma aproximada, considerando en --
1os casos que asi 1o requieran los valores mds desfavorables con tal de evi-
tar subestimaciones que nos induzcan al mal comportamiento de las mismas.

De acuerdo a algunas normas y reglamentos de construccidn, las --
cargas constan de un valor miximo, un minimo y una valor promedio. En el ca
so de 1as cargas muertas se toman los valores méximos para hacer cualquier -
tipo de revisifn, a diferencia de 1as cargas vivas, las cuales deberin de --
considerarse en su valor mdximo o en su valor medio segin se revisen los es-
tados 1imites de falla o de servicio, respectivamente,

Para el edificio de la superintendencia se tendrin dos valores di
ferentes en las cargas totales; uno para la Azotea y otro para el entrepiso.

Azotea

Losa: ( €.5 - 0.7 ¥ 0.4 ) (2.4) = 0.528 T/M

Relleno: 0.20 X 1.500 = 0,300
Fivme : 0.05 X 1,500 = 0.075
Reglamento (adicional) = 0,040
Ductos e instalaciones = 0.040
Carea Viva = 0,100

C. Total 108 T/
Entrepiso
Losa: = 0.528
Firme: = 0.075
Reglamento: = 0.040
Piso: = 0,040
Ductos e instalaciones = 0,040
Carga Viva = 0,250

C. Total 0.3 TM?
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A diferencia de las losas apoyadas sobre trabes, en losas planas se
con-ideran franjas con un ancho delimitado por los ejes centrales paralelos
de Tos tableros adyacentes para la realizacién del anélisis de los marcos -
por carga gravitacional.

Para ejemplificar el método de Cross, con el cual se analizard nues

tra estructura, se considerard el marco transversal eje 3, el cual se mues-
tra a continuacidn con sus respectivas cargas uniformes en cada nivel

anch v tnbutares = 6.0 M

) =1.0Exb=Cae Vi ()= 00 73XB= 8L Tn
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—dm 3 9m 4.3 L 3m

Aplicacion del Métod de Cross

Partiendo de la idea de que se tienen nociones del procedimiento del
método de andlisis, solo se mencionardn en forma somera los principales pa--
s0s para su desarrollo:

1.- Se idealizan empotramientos en los nudos no articulados calcu-
Tando los momentos de empotre.

2.- Se caleulan las rigideces de las barras con las que se determi-
nan los factores de distribucifn.

3.- Se determinan los momentos de desequilibrio en los nudos y se
distribuyen de acuerdo a los factores de distribucidn, haciendo
e} transporte de! momento ya distribuido de un extremo a otro -
de cada barra.
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4. Los momentos finales serdn Ta suma de '»s momentos de empotre,
los momentos distribuidos y los momentos transportados,

Para este caso, en que se analizard cama gravitacional, debido a -
la simetria que tienen los marcos, se considerard el método de Cross para el
caso de estructuras sin desplazamiento.

En primer lugar, los momentos de enpotramiento se podrdn obtener de
ayudas de diseilo o de cualquier manual segin el tipo de carga y las condicio
nes de apoyo. Para este caso tendremos momentos de un solo tipo, cue es el”
de doble empotramiento:

2
M= Wl

Las rigideces realtivas estarin en funcidn de las caracteristicas
de las secciones de los elementos de Ta estructura, y de l1a geometria de
la misma. En el caso de doble empotramiento 1a rigidez se calcula como:

R= LE

Para calcular las rigideces relativas de los elementos, se ha segui
do el procedimiento que se indica en el siguiente ejemplo para el nudo 5 de
nuestro marcoe.

_ 4 EI _ 4Kl
e - e
donde:
3 3
o= Ao 3K . 05687 and
12 12
lt = Se tomard para un ancho efectivo igual a
C+3h

siendo C 1a dimensién transversal de la columna nor-
mal a la direccign del andlisis y h el espesor de la
losa.

C+3h = 30 X 3(50} = 180 en
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C8lculo del centroide y del momento de inercia

(10) (180) (45) + (15) (40} (20) (2} . 359 ¢
(10)(180) + (15) (40) (2)

3
, - 002 (1g0) (10) (10)2 +[Jl%ﬁ£l + (15)(40)(15)2_] (2)

~<t

= 625 000 an’

Por 1o tanto las rigideces de columna y trabe serdn respectivamente:

R, = 2L 054 68)) 15 pog o’

¢ 35
B, - 4(_625000) | 5 77 o
900

Las rigideces relativas serdn:

12 228 -
: 0.1 1 K =0.191¢

La convensidn de signos para los momentos serd la siguiente:

DRE

Por ejemplo, los momentos de empotramiento para el elemento 5-8 se calculan
cong |

2
w8380 . 49 1.4
12
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Quedando finalmente nuestro marco con las rigideces relativas, ence-

rradas en un ciraulo, y Tos momentos de emnotre encerrados en un rectangulo,
tal como se muestra en la fig. siguiente.

(3787

£1 factor de transporte FT, seglin ya se ha demostrade, para un ele-

mento doblemente empotrado del cual uno de sus extremos fira, tiene un valor
de 1/2.

En la siguiente pdgina se presenta el marco del eje 3 de el edifi -
cio de 1a Superintendencia, en el cual se aprecia claramente el procedimien

to a seguir en el método, sefialando con flechas los transportes que se rea-
1izan,
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Calculo de Yas Reacciones.

Para poder calcular las reacciones primero se considerard la contri
bucifn de 1a carga considerando 1a estructura como si fuera isostitica, a
Ta cual deberd de sumarsele los efectos de 1a diferencia de momentos de ex-
trem de cada uno de los elementos que llegan al rudo que estd alineado con
el apoyo considerado. En las reacciones verticales ademis deberi de consi~
derarse el efecto del peso propio de las columnas.

En la figura siguiente se muestra claramente el procedimiento a se-
guir para el célculo de las reacciones.
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Dis ribucign de carqas por efectos del viento

. MAntes de entrar en materia se considera conveniente proporcionar la
teoria mis elemental para comprender suficientemente el fendmeno del viento
al actuar en las estructuras mds comunes.

Vale Ta pena recordar que para disefiar cualquier elemento estructu-
ral se debe considerar 1a accion accidental mas desfavorable, que para este
caso es el viento, dada la localizacién geogréfica de nuestro proyecto.

En primer lugar, encontramos que la presidn del viento se puede cal
cular en forma simplista con la ecuacién de Bernoulli:

2

02
X

Otro aspecto muy importante es la correcta interpretacién de las -
grificas obtenidas de 1os anendmetros, en las cuales se preder determinar
las velocidades de viento de mayor significacidn, aque serdn las gue ocurran
en un mayor lapso de tiempo.

v
¢ m/uj)

-
£~0

t (s¢.)

los picos de la grifica de velocidades con duraciones muy pequeflas
pudieran tener no mucha importancia en los efectos ocasionados a una deter
minada estructura.
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Clasificacifn de las estructuras,

En funcién de su destino

Grupo A

Grupo 8

Gripo €

De acuerdo con su

Tipo 1

Tipo-2

Son aquellas edificaciones que requieren de darTes mayor
seguridad, ya sea por que son asistidos por grandes can-
tidades de gentes o por su importancia misma, tales son
los casos de Estadios, tospitales, Templos, Terminales,
Planta Termoeléctricas, etc.

Son todas aquellas estructuras cuyo mal funcionamients -
pondrian en riesgo a una menor cantidad de gentes que en
Tas anteriores, y que adems ocasionarian desajustes so-
ciales y econdmicos de importancia menor.

Son aquellas estructuras en donde la concurrencia de la
gente es pridcticamente nula, como en los casos de bode-
gas y bardas menores de Z.5m., entre otras.

respuesta a la accign del viento,

Comprende las estructiras poco sensibles a las rifagas y
a los efectos dindmicas de viento. Incluye las construc
ciones terradas techadas con sistemas de aibiertas rigi-
dos; es decir, que sean capaces de resistir las cargas -
debidas a viento sin aue varie escencialmente su geome -~
tria. Se excluyen las construcciones enge 1a relaciGn
entre la altura y al dimension menor en planta es mayor
que cinco o cuyo perfodo natural de vibracibn excede de
2 seq. Se excluyen también las cubiertas flexibles, como
las de tipo colgante, a menos que la adopcidn de una geg
metr{a adecuada, la aplicacién de presfuerzo u otra me--
dida, logre Vimitar l1a respuesta estructural dindmica.

Comprende 1as estructurascuya esbeltez o dimensiones re-
ducidas de su seccin transversal las hace especialmente
sensibles a las rdfagas de corta duracidn, y cuyos perio-
dos naturales largos favorecen la ocurrencia de oscila --
ciones importantes. Se cuentan en este tipo los edificios
oon esheltez, definida como la relacion entre la altura y
1a minima dimensién en planta, mayor de 5, o con perfodo
fundamental mayor a 2 seg.

Se incluyen también las torres atirantadas o en voladizo
para Tineas de transmisién, antenas, tanques elevados, -
parapetos, anuncios, ¥ en general las estructuras que ex
plicitamente se mencionan como pertenecientes a los tipos
3ya4.
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Tipe 3 Comprende estructuras como las definidas en el tipo 2 en
que, ademis, la forma de la seccign transversal propicia
1a generacién periodica de vdrtices ¢ remolinos de ejes
paralelos a la mayor dimensign de 1a estructura.

Son de este tipo las estructuras o componentes aproxima-
damente cilindricos y de pequefio didmetro,tales como tu-
berias y chimeneas,

Tipo 4 Comprende las estructuras que por su forma o que por lo
largo de sus periodos de vibracién presentan problemas
aerodindmicas especiales. Entre ellas se hallan las -
cubiertas colgantes que no puedan incluirse en el tipo 1.

Para poder determinar las fuerzas del viento se sequird el procedi
miento sefialado por el RCDF - 1987, haciendo la conversién de velocidad del
viento a una presién equivalente de acuverdo a la ecuacién de Bernoully.

Las velocidades dei viento que se manejan en esta zona, en la que
se encontrard el CPQ Morelos, son las siguientes:

ledia 29 - 30 ¥o/hr
Mixima 200 Km/hr
Para disefo 240 Km/hr (incluye factor de rdfaga)

La velocidad de disefio anterior es utilizada generalmente en el pro
yecto de las plantas de procesamiento, las cuales se componen de estructu-
ras como Torres de enfriamiento, chimeneas, calderas, torres de procesamien
to de hidrocarburos y tanques de dendsito.

Dadas las caracteristicas de los edificios que constituyen el érea
administrativa en cuestion, utilizaremos un factor de réfaga equivalente a
la unidad, De esta manera 1a velocidad mdxima de 200 km/hr serd utilizada
conservadoramente para nuestros edificios de interés.

Método estitico de disefio por viento (RCDF - 87)

El efecto del viento se considerard equivalene a una presifn (empu-
je o succidn) que actda en forma estdtica en direccidn perpendicular a 1a
superficie expuesta. Su intensidad se determinard con la expresién

p=Cp Cz Kp0

Po es la presidn bisica de disefio, que serd calculada segin Ber-
noulli como

p, = (V20
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K es un factor correctivo por condiciones de exposicidn del terre
no en que se ubica 1a construccidn.

Cz es un factor correctivo por la altura, sobre la superficie
del terreno de la zona expuesta

Co es el factor de presidn; depende de 1a forma de la construccidn
Yy de 1a superficie expuesta. Sus valores se muestran en la se-
gunda tabla que aparece a continuacidn; indicando con signo ne-
gativo los valores de succidn,

Correcciénpor exposicién y por altura,

Los factores K y Cz dependen de las condiciones de exposicién de Ja
construccidn en estudio; para su determinacign se consideran tres zonas de
ubicacidn,

A. Iona de gran densidad de edificios altos. Por 1o menos 1a mitad
de las edificaciones que se encuentran en un radio de 500 m. alrededor de
la estructura en estudio tiene altura superior a 20 m.

B. Zona tipica urbana y suburbana. El sitio estd rodeado predomi
nantenente por construcciones dc mediana y baja altura o por dreas arbola-
das y o se cumplen las condiciones del caso A.

C. Zona de terreno abierto. Pocas o nulas obstrucciones al flujo
del viento, como en campo abferto o en promontorios.

£l factor Cz se tomard igual a uno para alturas hasta de 10 m. so
bre el nivel del terreno y, para alturas mayores igua a

Cz =(.Z_)ﬁ
10

7 es la altura del drea cxpuesta sobre el nivel del terrenc y el coeficien
te a se indica en la sfguiente tabla, segiin la zona de ubicacidn.

Factores de correccidn de 1a presidn del viento por condiciones de exposi-
cidn,

I 0 N A

A B C
K 0.65 1 1.6
2 3645 1.0
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En edificios y construcciones cerradas se considerardn los siquien
tes factores de presidn para el disefio de la estructura princioal,

Cp
Pared de barlovento 0.8
Pared de sotavento - 0.5
Paredes laterales - 0.7
Techos Planos - 0.7
Techos inclinados para
accifn paralela a 1as
generatrices - 0,7
Techos inclinados, lado
de sotavento. - 0.7
Techos inclinados, lado
de barlovento -0.8 0.04 -1.6 1.8

Para ejemplificar el método estdtico mencionado anteriormente, uti-
Vizaramos el marco eje 3 del edificio de la Superintendencia, que también ya
se habfa anlizado para el caso de carga gravitacional.

Datos del Edificio

Grupo B por ser edificio de oficinas
Tipo 1 es una estructura rigida, no sensible a rdfagas de corta
duracion,
Ubicacion Zona Sur de Veracruz (Coatzacoalcos)
La presién bisica de disefo es
P, = 125 ( 55% 2.00) = 190 kgin®

Para el marw eje 3 el ancho tributares es de 6.0 m, obtenidndose una carga
uniforme dada por:

= 6,0 (C2 = 1)(K=l.6)(Po=190) Cp
= 1828 Cp Kg/m
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tomindose

€z = 1 por tener una altura en el edificio de 6.9 m,
que menor a los 10 m,

K =1.6 por tratarse deuna zona B., al zona en que se
encuentra el edificio.
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¥ todo de Cross {Considerando Viento)

Hay que notar que la aplicacién del método de Cross para carga la-
teral es un caso diferente, pues resulta que ahora si existe cierto despla-
zamiento Jateral de los marcos, que nos lleva a un procedimiento mis largo
pero igual, en escencia.

Para resolver estructuras con desplazamientos se emplea el princi-
pio de superposicién de efectos, La suma total de las reacciones en un --
marco sera igual a las reacciones en el mismo cuando se le restringe con-
tra el desplazamiento mas las reacciones adicionales pcasionadas por la --
fuerza de reaccién en el apoyo ficticio, tal como lo muestra ia figura de
abajo. Para distribuir los momentos en las columnas debidos al desplaza-~
miento, se consideran factores de distribucidén en base a las rigideces 1i-
neales de cada una,

6 fl
K= T—A
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V1. CAPACIDAD DE CARGA

De iqual manera a como se han venido desarrollando los camtulos ante
riores a este, se proporcionard a continuacién 1a teoria bisica, asi como --
los conceptos elementales nue se han tomado en cuenta y han sido utilizados
en la realizacidn de este pmyecto, en lo concerniente a capacidad de carga.

Nos enfocaremos a las teorias mis comunes, si bien por aue tradicio-
nalmente se les ha comprobado una eF\cac1a reouerida, tambidn poroue consti
tuyen 1a base fundamental en la aplicacién de las demis. Obviamente nos es
tamos refiriendo a las teorfas de Karl Terzahi y Skempton, principaimente,~
que en 1o subsecuente se expodran.

Cuando hablamos de la capacidad de carqa de una amentacmn. nos esta
mos refiriendo a 1a carga nue dicha cimentacién puede soportar sin aue se -
produzca la falla del suelo de desplante, dando lunar a un brusco colapso o,
cuando menos dejando fuera de servicio a la estructura suprayacente,

Las fallas de que se habla son, més frecuentes, la falla general y ia
falla local, v en ocasiones se presenta la falla por “punzonamiento”.

Falla por Corte General.- Se caracteriza por la presencia, dentro del
terreno, de una superficie de deslizamiento continuo oue se inicia en el bor-
de de 1a cimentacion y que avanza hasta 1a superficie del terreno como se --
nuestra en la fiqura siquiente:

Falla por Corte Local.- Supone cue al ir penetrando el cimiento en el
suelo se va produciendo cierto desnlazamiento lateral de modo nue los estados
plésticos desarrollados incinientemente bajo la carga se amplian hasta los --
puntos "E" de Ta fiqura,
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Jegria de Terzaghi.

Terzaghi ha tomado como fundaments a las soluciones de capacidad de carga -
prﬁpu$stas principalmente por Prandl) y Hill, dadas para materiales puramenge
cohesivos,

+ 8+
Joweow o5 Fanor
&71 !tﬁv/t
71 = G2
v=]

Terzaghi después de hacer algunas consideraciones, tales como despreciar 1a
resistencia al esfuerzo cortante arriba del nivel de despante del cimiento
y el peso de 1a cufa I de la figura siguiente, 1lego a la solucién mostrads
a continuacidn.

?cwaerNf fz'-)‘BN,-

(6 Base Rososs
x<* Yy ¢ 45" Bags Leca

En donde: Nc, Ng y Ny son factares de capacidad de carga debidos a la cohe-
sidn a lo largo de 2 superficie de falla, a la sobre carga y al
peso del suelo respectivamente. Estos factores del dngulo de fric

ccidn interna § cuyos valores aparecen en la grifica siguiente.
~
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o
La teoria anterior es para cimientos continuos, es decir, de longitud infi~
nita. Para cimientos redondos ¢ cuadrados, tan frecuentes en 13 prictica, -
no existe ninguna teoria, ni ain aproximada, lLa ecuaciones siguicntes fue -
ron propuestas por el propic Terzaghi en base a resultados experimentales.

Zapara Cuadrada gc = 1.3 ¢ Hc + vDfNg ¢ 0.4, yBy
Zapata Circular pe = 1.3 ¢ e + ¥DfNg + 0.6 4RNy
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Teoria de Terzaghi para Suelos Exclusivamente con Cohesidn.

_S1 nuestro suelo es exclusivamente cohesivo obviamente @ = 0, y de -~
las graficas mencionadas anteriormente, los factores de capacidad de carga
toman los siguientes valores:

Nc = 5.7
M= L0
Nr=0
Y por 1o tanto gc = 5.7¢c + TUf ..... A

qc = 2.85 qu + yD , siendo qa= Resistencia a la
compresicion sin confi-
nar.

Para zapata cuadrada:
gc=1.3x57c+¢D ---- B

En general se tiene:

qc=285q (140.38) ¢ yop

Donde si L =@ == 0/L=0

Y por lo tanto resulta 1a ec. A
sil=B == B/L=1

Y resulta la ec. B

Teoria de Skempton.

Esta teoria es aplicable a suelos cohesivos 0 arcillas puras comun --
mente, y no es mds que la propia teoria de Terzaghi, solo que este dltimo en
su teoria para suelos cohesivos no toma en cuenta para fijar el valor de Nc
1a profundidad de desplante del cimiento en el estrato de apoyo, D.

En efecto si se piensa en téminos de superficie de falla, el cimien-
to mds profundo tendri una superficie de mayor desarrollc, 13 cual la cohe -
sidn trabajard mds, a 10 que deberd corresponder un mayor valor de Nc.

Para que la diferencia que existe entre una teorfa y la otra sea evi-
dente, por si acaso todavia no lo es, diremos que la cohesion adicional que
Skempton estd considerando es la que se muestra en la siguiente figura.




ta cohesidn que Terzaghi no toma en cuenta es la correspondiente a -
‘as tramos CD y C'D de la superficie de falla.

Finalmente la expresidn de Skempton serd qc = cNc + rig, en donde Nc
ya no vale siempre 5.7, sino que varia con relacidon a D/B, siendo D la pro-
fundidad de incrustacion del cimiento enel estrato firme.

Para tal finalidad los valores de Nc aparecen en la siguiente tabla:

b e NQTA: Para valores inter
8  |CIRCOLAR CURDRADA | medios de D/B a -
los t?bgla?os; se~
rd valida 1a inter
ofs | &7 3 potacicr.
0.60 1.1 5.9
0.75 7.4 6.2
1.00 1.7 6.4
1.60 8.1 6.8
2.00 8.4 7.0
2.50 8.6 7.2
3.00 8.8 1.4
4.00 9.0 7.5
74,00 9.0 1.5
Tabla VLI

ESTRATIGRAFIA DEL SUELO DE CIMENTACION.

Para poder determinar la estratigrafia del suelo, sobre el cual ci -
mentaremos el edificio que nos ocupa serd necesario situarnos en la zona -
norte de relleno que pyede verse con ¢l plano de niveles generales, sobre el
cual se encuentran, también, perfectamente localizados cada uno de 10s son-
deos exploratorios realizados en nuestra drea G.P.C.

Con la finalidad de poder determinar las variaciones de la estrati -
grafia del suelo, se ha realizado una ampliacidn, tomada del plano de nive-
les, de nuestro edificio en el cual pueden apreciarse la diferencia de co -
tas de un extrems a otro y 12 ubicacion de 10s sondeos mis cercanos, infor-
macion que junto con la descripcion estratigrdfica mostrada en el reporte -
de dichos sondeos, nos ayudard a detallar cuales son y que caracteristicas
tienen las diferentes capas que integran nuestro suelo. A continuacidn se -
muestra dicha informacién:

* En este tema vy los siquientes nos referiremos al Edificio de Servicio Mé-
dico cuya vista en planta se muestra en la figura.
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Debido a que se requiere un nivel de piso terminado de 15, 00 m y-~
los mveles del terreno natural oscilan entre 10 y 12 mts., en el drea que
ocupard nuestro edificio, se tendrd que rellenar dicha zona, para la cual
se utilizard para tal fin el material producto de corte obtenido de las -
ireas aledafias, las cuales poseen elevaciones mayores a las 16.00 mts..Los
sondeos 4662, 4480 y 4787 localizados en drea de corte nos muestra clara -
mente las estratlgrahas que muestran las caracteristicas principales de ~
el suelo que se utilizard para dicho relleno.

En e} corte que se muestra en el sondeo 4662 se ohserva que el mate
rial utilizado para relleno es una arcilla de blanda 3 media congistencia -
y de alta plasticidad; con valores de 2 - 4 golpes, de la prueba @& péne -
tracion estandar, para el primer estrato de 0.00 a 8.00 mts, y de § - 12 -
golpes para el siguiente estrato localizado de laos 8.00 a los 13.900 mts,
de profundidad. Para la estratigrafia que muestra el sondeo 4787 se apre
cia que el material que se wtilizard como relleno estard constituido por -
uns arcilla de consistencia medisnay alta plasticidad que va de los 0.00
a 105 3.32 mts. de profundidad, y cuyo niimero de golpes variam entre los -
12 y 15,

s

De acuerdo al pirrafo anterior vy a Ja tabla abajo mostrada en la -
cual_se relacionan el nimero de golpes N con el adngulo § y la cohesibn ~
C = /2, puede concluirse que el valor promedio de 1a cohesidn del mate ~
rial gue se utilizard para relleno serd el correspondiente al limite entre
una arciltia blanda y una de mediana cosistencia y cuyo valor es el siguien

te:
€= Y2 - 0.65 kg/em? = 0.32.5 kg/em?

€ > 3.3 Tons/md_

N g qa kg / cmé Doscripcidn NOTA: Esta tabla
fue obtenida de

< 0 < - 0.25 Muy Blanda la ref. 1.

2 -4 Fa 0.25 - 0.50 Blanda

5.8 4 0.50 - 1.00 Media

g9 .- 15 6 1.060 - 2.00 Compacta

16 - 30 12 2.00 - 4.00 Muy Compacta

>- 30 14 ~ - 4,00 Dura

Ahora si, estamos en dispocisidn de determinar la estratigrafia de
nuestro suelo, lo cual se Togrard utilizando la informaciGn anterior y la
proporcionada par el sondeo 4786,nque se localiza pegado al marco del eje A
entre 10s marcos transversales ejes 3 y 4
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(RELLENO) . C=33Tm . f
1 Arcilla Blanda g-0 Yariable de |
= 1.75 T/md 2 m.
ARCILLA COMPACIDA C = 5 T/m? . :
2 Media, Alta Plas- ga;‘ab;e¢de 1% m
ticidad g =4 -4 as.4m
1= 1.73 T/ml
ARCILLA ARENOSA C =20 T/m
3 Rigida Precon - Espesor 6.0 m.
sol idada 2= 14° i
r3= 1.79 T/m3 1

CALCULO DE LA CAP. DE CARGA APLICANDO LAS TEORIAS DE TERZAGHI Y SKEMPTON.

Segln Terzaghi 1a expresidn que determina la capacidad de carga de
un suelo cohesivo para zapata cuadrada, que es el primer caso de cimenta-
ciones que debe revisarse, es la siguiente:

qc = 1.3 (5.7¢c) + rOf

Sabiendo que, rOf es 1a presion efectiva al nivel de desplante de
nuestra zapata, pero que para nuestro caso debide 1 la posicidn del NAF -
resulta de igual valor a la presidn total.

Por 1o tanto se tiene que:

= 1.3 (5.7) (3.3 7/mC )} + 1.75 T/m3 (1.0 m.)
qc = 26.20 T/m2

NOTA: Es importante saber que 1a minima profundidad de una cimenta
¢idn, debera ser desplantada a 1 m debido a fuerzas latera -
les.

SKEMPTON.
Para aplicar esta teoma se deberd de proponer un valor tentativo

de B, que para este case, serd igual a 1.5 m.

Por 1o tanto 1a relacidn D/B serd:
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Con lo que entrando en la tabla VI.1, e interpolando se tiene:
Ne = 7.2

Entonces:
gc = 1.3 (7.2)(3.3) + 1.75 (1.0)
qc = 32.60 T/m2

FACTOR DE SEGURIDAD.

Como podrd apreciarse en el capitulo de Andtisis Estructural, los
efectos ocacionados por el viento a nuestro edificio son considerablemen-
te significativos en comparacion a los efectos de carga gravitacional, -
por 1o cual resulta mds conveniente utilizar un factor de seguridad que -
considere carga accidental, teniendose en consecuencia un F.S = 2, con lo
que nuestras capacidades de Carga Admisibles, siguiendo las dos teorias
anteriores, serdn las siguientes:

TERZAGHI

qa = 26,20 + 1.75 = 14.05 T/m?
F3 ;

SKEMPTON
= 32,6 = 1.75 = 18.05 T/m2
"‘2"“ pnasmamy

Por Ultimo tomaremos una qa = 18,0 T/m2 tomando en consideracion
que se necesiten anchos B de zapKtHE‘mE‘Eres 1 1.5, propuesta, y a cola-_
¢ién el valor Nc sea un poco menor y por ende un poco menor la propia qa.

DIMENS IONAMIENTO CONSIDERANDO CAP. CARGA.

para dimensionar una zapata solo habra de revisarse que los esfuer
z0s de compresién actuantes en sus aristas no rebasen la capacidad de car
ga admisible qa. Tales esfuerzos podrdn determinarse utilizando la formu-
la de Flexocompresion para dos direcciones.

%Y

=7 ¢

4
X
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Siendo: Sx = Ix
Y

Sy = 1y
X

En ninglin caso deberdn admitirse esfuerzos de tensifn en las zapa-
tas.

IAPATAS 1-1, A-5, C-1 y C-5

Los momentos actuantes en las zapatas serdn los mementos que actian
al pie de las columnas mas los momentos adicionales que se originan al --
transportar los cortantes del pie de las mismas a las zapatas. Y también,
por otra parte las cargas verticales totales en las zapatas serdn la suma
de las cargas que transmiten las columnas mas la carga del relleno.

lQBSfon

a b NOTA: Se supondra, para fines
+ ’ practicos, el peso del cubo -
abed considerdndolo como si -
todo fuera de material de re-
1leno,

REVISION ZAPATA Z-5
1.‘185 foq
i

M(s+c.u); 0.88 t-m. M{s+c.u)y=1.13 t-m
¥x = 1.92 ton Vy = 2.58 t.on

Las acciones de disefo que actdan
en el punto "0" seran:

Mox=[o.aan.92(1-o)]1-1= 3.08 t-m

Moy=[1.13+2.58(1.0)] 1-1- 4.08 -m

$i suponemos zapata cuadrada con B= 1.5m yh=30 cm
Se tiene: PD:=[9.85 + {1.5) 1.5) (4=1.75) + (1.5)2 {0.30) (2.4)](1.1)

PD e 16.95 t-n
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Para calcular los esfuerzos en el suelo se utilizard la expresidn
conocida para flexocompresidn:

C=Pt+ HDx + Hy
K TSy SX

$x = Sy + bh% = (1.5) (1.5)2 = 0.56 m3

3 ==
20-32
{=16.95 + 3_.0§ + 4,08
(T5{T.5] 0.6 56 -5-25 NO SE ACEPTAN
TENSIONES
Si en cambio proponemos:
bx = 1.8 By = 2.4
9.59 T/m?
T= 2093 + 308+ 4.8 4.86
1.8){2. 1.30 .73

4.83
\0- 11 T/m? St ACEPTA

A manera de corolario, después de este analisis, vemos que realmente
la condicién que obliga a que las zapatas requieran las dimensiones deter-
minadas y no menores, es el efecto de los momentos que actUan en ellas, Jos
cuales provocan esfuerzos de tensidn que son indeseables y que deberdn te -
ner una tolerancia, ya mencionada con anterioridad. Esto también puede rea-
firmarse si observamos que los mids altos esfuerzos de compresidn originados
en las zapatas tienen valores considerablemente menores a la capacidad de
carqa adnisible qa.

Por (ltimo, las dimensiones preeliminares de las zapatas serdn las -

siguientes:
z-1 - (,80x2.40 z-2: 2.00X2.60

Oz |~ - — g2~ — -2~ —z2f—- — {21
_’_l .
‘ ' i t !
L ' L
O—jzat— — -|l#ip — - i — - ’*a’*—‘—"z-l

s‘ Rl

|

-]

zifm =~ Azl - - gl - —fz2)— - 2




YII.

DETERMINACION DE ASENTAMIENTOS
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V1. DETERMINACION DE ASENTAMIENTOS.

Generalmente los asentamientos de importancia para fines constructi
vos ocurren en los suelos plasticos, arcillas. Estos asentamientos de a --
cuerdo a sus caracteristicas son clasificadas en : Eldsticos, y ocurren en
forma instantdn€a a la aplicacidn de las cargas; por consolidacién prima -
ria, que se caracterizan por la expulsidn del agua contenida en el suelo o
curriende a mediano plazo; y por consolidacién secundaria, que se manifies
ta eor un reacomodo de las particulas sdlidas ocurriendo a tiempos bastan-
te largos.

En el mayor nimero de los casos el interés en el cdlculo de los --
asentamientos estardn dirigido a aguellos debidos a consolidacifn primaria,
pues resultan ser éstos los de mayor magnitud, refiriendonos desde luego a
suelos cohesivos.

Algo gque deberd repercutir en forma preponderante en el asentamien-
to de los suelos es la condicién de consolidacidn en que se encuentre el -
suelo. De esta manera una arcilla normalmente consolidada es posible que -
sufra un fuerte asentamiento debido a 1a incidencia de cierta carga y debi
do a la expulsidn de agua contenida en sus poros, siendo el problema menos
grave para una arcilla preconsolidada.

Para poder estimar la deformacidn AH que puede sufrir un estrato de
suelo de espesor H bajo una presidn uniforme P o Tz es necesario y sufi -
ciente conocer los resultados de la preuba de consolidacion unidimensional.

La expresidn, que usualmente se emplea para el cdlculo de los asen-
tamientos es la siguiente:

AH = Mv [ H

Siendo: fH ~--- ASIENTO
Mv ---- MODULO DE DEFORMABILIDAD VOLUMETRICA
op ---- INCREMENTO EN LOS ESFUERZOS EFECTIVOS

H ---- ESPESOR DEL ESTRATO

Sin embargo vale la pena aclarar que la expresion anterior tiene al-
gunas Vimitaciones, tales como considerar Mv y Ap constantes en todo el es-
pesor del estrato y, por lo mismo, es recomendablemente aplicable sole para
estratos de pequefio espesor.

Otra forma mis racional y precisa para cdlcular las asentamientos es
grificando la curva de influencia de los asentamientos (Ae/l+eo -7) determi
nando el irea que ancierra dicha curva con los ejes horizontal y vertical,
tal como se muestra en la siguiente figura:
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he
14 €

Curva deinfluencia
de asentamientos

Los valores Je y eo deberdn ser tomados de las curvas de compresi
bilidad, que se muestra a continuacidn, teniendose de esta manera un pun-
to en la grafica anterior para cada curva de compresibilidad representati
va, asi mismo, de un punto en la profundidad del estrato. -

En el proyecto que se ha venido siguiendo se hard uso de 12 expre-
sidn siguiente para cilcular los asentamientos.

AH = Be H
T+eo

De la expresién anterior, el valor Qe ser2 tomando para el pun-
+eq
to medio del estrato y serd obtenido de la prueba de consolidacin unidi-
mensional del pozo 4636, localizado fuera del area ¢ i estudio, pero que -
por ser un material muy semejante, se ha podido utilizar.

El procedimiento que se seguira para determinar Jos hundimientos -
se describe a continuacion:

1. Se determina la presion efectiva, ocacionada por el peso propio
del suelo, al punte medio del estrato y en la curva de compresi
bilidad se encuentra el valor torrespondiente de la relacion de
vacios, eo.

s

Se calcula ¢l esfuerzo que transmite la zapata al estrato en
cuestién de acuerdo a la teoria de Bousinesq.

3. Con la suma del esfuerzo original (paso 1) mis el incremento -
del esfuerzo anterior,‘se entra a la curva de compresibilidad y
se determina 13 relacién de vacios final(Cf,

4. E1 hundimiento se cdlcula como: AN = ef - eo H, siendo H el es
pesor del estrato. T+¢e
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A continuacidn se calculard el hundimiento para las zapatas A-ly
A-5, siendo para ambas el mismo andlisis dado que estardn desplantadas so
bre estratos de iguales espesores.

HUNDIMIENTOS PARA ZAPATAS A-1 Y A-5.

‘asst Bxz1.80m
By =2.4om

4
1-9.”1 - 1 Peiv e,
A PCIILLLA /;?ANDA 40m
)‘m = 175

ARCILLA HEDIA 14m
Tm=173

Awcicea potosa
POLO CONPRESIBLE

PRESIONES EFECTIVAS A LA MITAD DE LOS ESTRATOS. ‘

En realidad las presiones efectivas estardn dadas por pm debido a
que la posicion del N.A.F. es inferior de los estratos de interes:

PL = pmy(H)-15) = 1.75 x 2.5 = 4.37 /mé

P2 = ymp Hy +qmp (Hp - L.7) = 175 x 4 + 1.73 x 1.7 = 9.94 Tn®

En 1a curva de compresibilidad con Jos valores de P“= 0.437 kg/cm2
y P12 = 0.994 kglcmz se determind:
C1® 1.082 c°2 = 1,045

INCREMENTO DE ESFUERZ0S VERTICALES.

para determinar este tipo de esfuerzos se utilizarin las grdficas
de Fadum para un drea uniformemente cargada.

57



,4-.—.._.—5_.__.__._,_
- ‘l
7 m= Y n= X
ﬁ ! '

'z Tp= W x Wo

li‘z
4
Con los valores de my n podrdn obtenerse en las grdficas mencig

nadas el valor de Wo con el cual se calculard Tz, {ref. 2)

fe esta manera se tiene:

.i.o

o
o

9= 0.6 ny = 1

208 === Ho = 0.126
T35

m =

Vy= Wx o= .22 {0.126_= 0.53 T/nf

Siendo W= 9.85 +(0.3) (2.4) + (0.7) (1.75) = 4.22 T/m
1.8 x23

X
B¥,= 4 {0.53) = 2,12 T/nf
Ty .97 019y L2 = 025 ==y W0 - 0.02

T,= W x Wo = 4.67 x 0.022 = 0.103 T/n®
N 2
4= 4.(0.103) = 0.4l T/m
Por lo consiguiente las presiones efectivas incrementadas seran:
Ppy = 0.437 + 0.212 = 0.649 kgjcn®

Paz = 0.994 + 0.G411 = 1,93 kg/cn’



Con las cuales se tendrdn de la curva de compresibilidad las siguien
tes valores de la relacion de vacios final de ambos estratos:

efy - 1.058  efp = 1.044
finalmente e) hundimiento total de la zapata se calculard como:
=€ - €F1 Hl | Bop-epp H
1+ €0 1- eop
BH= 1.082 - 1.058 (3.0) + 1.045 - 1.044 (3.4) = 0.36m = 3.6 cm
T L0BZ TTTTEILOAY =

AH 3.4 em + 0.16cm = 3.60 ¢

ROSOF
3.60 ﬁno ﬁ BBJ? DJ.SD

Du; D
2.90 Dz.sa D3 00 ]3 11

e

1y
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ASENTAMIENTOS ADMISIBLES,

E1 asentamiento de un edificio se puede medir como el asentamiento

total de la estructura, o bien, como el asentamiento diferencial entre za-
zapatas adyacentes o entre el centro y las esquinas de un edificio.

En general, si los asentamientos totales son uniformes se pueden tg
lerar sin grandes dificultades. Si todas las cimentaciones de un edificio
se ascientan 7.5 ang. el Gnico problema serd el de acomodo de las ins
talaciones de servicio piblico que llegan al edificio y el nivel de las -
aceras o banquetas y Jas zonas de estacionamiento de vehiculos.

Por otra parte, si el asentamiento de las cimientos es desigual pue
de ocurrir que el edificio se distorcione y que las paredes se agrieten. -
Por consequiente, lus asentamientos diferenciales tienen una importancia -
mayor que los totales.

Asentamientos totales mdximos admisibles. (segin RCDF-87)

Construcciones aisladas 30 cm
Construcciones colindantes 15 cm
HOTA: Los valores anteriores son solo }imites mximos, y en cada

caso habrd que revisar que no se cause ningdn dafio a otro tipo de construc
ciones 0 instalaciones en general.

Asentamientos diferenciales miximos permisibles

TIPO DE ESTRUCTURA LIMITE
Marcos de Acerc 0.006 L
Marcos de Concreto 0.004 L

Muros de carga de
tabique recocido o

bloque de cemento 0.002 L
Muros con acabados
muy sensibies 0.001 L*

* Se admitirdn valores mayores para muros desligados de )a estructu
ra.

L = distancia ente ejes de columnas, en cm.

Con lo anterior, para nuestro edificio, tendremos que los asentamien
tos diferenciales miximos permisibles serdn:
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Sentido X 0.004 L = 0.004 (600) = 2.4
Sentido Y 0.004 L = 0.004 (500} = 2.0

De esta manera, si observamos los valores de los hundimientos anota
dos en el croquis anterior y los comparamos con los aledafios para cada za-
pata, nos daremos cuenta de que en ningin caso se rebasan tos valores maxi
mos obtenidos, con lo que las dimensiones de las zapatas obtenidas por re-

sistencia del suelo no se modificardn, gquedando en la forma en que se indi
can enseguida:

\ s
¥ 3
W
% d
y Ni ~
SN
-
(80 (-4}
2.00 (z-2)
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VITI. ASPECTOS ELEMENTALES DE DISERO.

GENERALIDADES:

ta funcib6n de una zapata de cimentaciGn es la de transmitir al sue-
1o l1os esfuerzos que llegan a ella de tal modo que estas no rebasen la ca-
pacidad de carga admisible de dicho suelo.

La zapata representa voladizos que sobresalen de la columna en am -
bas direcciones y reciben presién del terreno hacia arriba que provocan en
el fondo de la zapate esfuerzos de tensidn. Las zapatas son por lo tanto,-
reforzadas mediante dos parrillas de acero, perpendiculares entre s, y pa-
ralelas a los bordes.

W

O

=l

Como se puede ver en la figura anterior los voladizos de una 2apata
son frecuentemente de poca Tongitud y, por 1o tanto, el esfuerzo de corte
y la adherencia son normalmente mds criticos que 13 flexién, haciendose me
recedores de mayor atencidn.

Se ha encontrado, mediante ensayes con zapatas cuadradas, que al -
proyectorias y cargarlas hasta fallar debide a esfuerzo cortante, tal falla
no tien lugar por esfuerzo cortante a 1o large de los planos que represen-
tan la prolongacidn de las caras de las columnas, sino mis bien por tem --
sign diagonal en las caras de una pirdmide truncada ccn pendientes aproxi-
mada de 45°con todas sus caras. 0 cono cuyo remate es la base de la colum-
na como se muestra en la figura sigiente. Por tal razon, la seccion criti-
ca debido a esfuerzo cortante no ha de considerarse en la cara de 1a co -
lumna. La piramide en cuestion es de base equivalente al ancho de la colum
na mas una vez la profundidad efectiva de la zapata.

VAN by

ZAPATA PARA ZAPKTA PADA
NURO COLUANA
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Los esfuerzos criticos oue tienen lurar en una zarata son, por lo -
1Anto Ga comoresidn de 1a columna sobre la zanata, la presién de la zanate
contra el suelo aue la sostienen esfuerzos diaqonales de tensién, esfuerzos
de flexidn en el acero, esfuerzo de compresién en el concreto por flexién v
es fuerzo de adherencia entre el concreto v el acero.

TIPS DE ZAPATAS.

En el campo de 12 construccidn qeneralrente se utilizan dos tipos de
zapatas; las de mamnosteria v las de concreto.

Las zapatas de mamposteria se utilizan mucho para soportar murps de
contencidn de casas-habitacién y muros linftrofes. Al emplear estas zapa--
tas para tal fin, sus anchos B resultan apenas del orden del doble del ancho
del muro debido a que Ya presidn cue este les transmite es relativamente ba-
ja, y consecuentonente, existen pocns nrablamas de resistencia con ellas.

Por otra parie, las zapatas de concrete son utilizadas en edificacic-
nes aue implican descarjas importantes en la cimentacidn; qeneralmente en el
desplante de columnas v nuros de concreto,

Las zapatas cuyas planos sunerior e inferior son paralelos en scasio-
nes son denominadas comn zapatac de blooue, v constructivamente son ras desea
bles. Por otra parte existe otro tipo, comunmente conocidas con el nomtre de
zapatas de paralte variable o cscalonadas las cuales, debido a esta caracte--
ristica, pudieran representar en un momento dacdo un ahorro de concrets. Z.an
do 1a nendiente oue se les da 3 esta zanatas es muy inclinada puede ser que
sea necesario colocar doble cimbra v esto auizd comnense el ahorrn nue s€ ob-
tiene al usar un menor volumen de concreto. Las zapatas de neralte variatle
y escalonadas pueden usarse sienpre y cuando el dnqulo de la pendiente o l2 -
localizacidn de los escalones sean tales cue no se excedan los esfuerzos ner-
misibles en ninquna seccién. En caso de nue no se use pedestal se acosturbra
iniciar los planos inclinados a vartir de 7 & 10 cm. de la cara de la cnlumna,
nrolondndolas hasta el horde exterior.

CRITERIOS RE DISERD

Para disefar zapatas aisladas qeneralmente se consideran los siocuientes
efectos: anlastamiento ocasionade por una carna axial, tensidn diagonal debida
& una fuerza coriante, Tloxidn ocasionada por la existencia de un momento v los
cambios vol@nentricos del concreto debidos a las variaciones en li tomeeratura.

De todos los efectos anteriores, ¢} cue mas preocupa al rrovectista es -
el de la fuerza cortante, por ser la nue ha ocasionado 1a falla de muchas za-
patas y por tratarse de una falla de tino frdail, v cor lo mismo instantinea.

La falla por aplastaniento generalrmente se resuleve en forma facil am -
pliando la seccidén de 13 coluna al 1lenar a 13 zanata.

E} efecto de la temperatura a ocasionado nocos problamas en zapatas de -
dinensiones comunes, pues resulta ser que el refuerzo proporcionado por =~ - -



flexidn casi siempre rige al calculado por temperatura.

Finalmente el efecte de la flexidon es consicerado de importancia, -~
aunque no al igual que el de la fuerza cortante, pues las dimensiones que -
generalmente se manejan ocacionan valores relativamente bajos en los momen-
tos actuantes, de tal modo que se encuentran frecucntemente zapatas disefa-
das con 1a cantidad de acero minimo que establece el reglamento de construc
ciones del Distrito Federal, -

DISERO POR_FLEXION.

En el disefioc por flexidn, las zapatas suelen idealizarse como si fueran vi-
gas, con 1o cual se ha Togrado obtener resultados bastante satisfactorios.
Por esta razdn las ecuaciones que se utilizan son las siguientes:

Asmin = 0.7 1f'c bd (cmzlm)
y

Asmin = 660 Xi (cré/m)
Ty TIO0+ Xif

As méx = £ & 4800 bd fem’/m)
Ty~ Ty ¥ 6000

MR = F.R. bdfe q(1-0.5q)

Siendo:
Xi Peralte total Pc  Resistencia de diseiio del con
b Ancho de la zapata creto, Se determinara confor-
Q= P f; s P= As me al RCDF-87.
f'c bd

DISENO POR CORTANTE.

En el disefio de zapatas por fuerza cortante generalmente se conside-
ran dos casos para determinar su resistencia, de Tos cuales se tomara el me
nor de los valores que resulten.

I. La zapata actGa como una viga ancha en tal forma que las grietas

diagonales potenciales se extenderian en un plano que abarca to-
do el ancho.
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Seqln ésto las ecuaciones a utilizar con :
sipz0.01 VeR = FRbd ( 0.2 + 30 p) yF'c

*
0.5 FR bd tf ¢

o

sip v 0.0] VcR

S=FRAv fyd & FRAv T
Vu ~Vc£ 3.5 b
Ademds las separacign S de estribos no excederd ciertos valores
segiin se indica:
#*
Si VeR&Vu € 1.5 FR bd of ¢ ; S mdx = d/2

Si I.SFRbd,f‘CLVuLZFRbd fé; S mix = d/4

Existe una accidn en dos direcciones de manera que el agrieta -
miento diagonal potencial se presentaria sobre la superficie de
un ceno o pirdmide truncadags en torno a la carga o reaccidon --
concentrada. En este caso se procede como se indica:

Se consideran dos casos; en el primero se revisa sdlo por carga
vertical y en el sequndo carga vertical y un momento a transmi-
tir.

a) Carga Vertical
Se considerd la siguiente seccidn critica.

| |

£1 esfuerzo cortante {1timo no deberd de exceder al critico
que serd el menor de las siguientes ecuaciones:

VcR = FR (0.5+) JF :: [ S lado corto col.
argo col.

VR = FR IFc FRe 0.7 ( perm ¢

¢. accidental

b) Carga Vertical y Momento.

En este caso se considerd que una fraccion del momento dada
por:
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o= 1 -

1
TH 0,67 () 7 (67 + 4]

Cy = dimension de columna paraleia al nomento.
€2 = dinension perpendicular al momento.

El resto del momento 1-=¢, debe transmitirse por flexifn en un ancho
igual a C2 + 3h.

Para reforzar por cortante se considerard dos vigas ficticias con un
ancho b igual a un paralte efectivo mas la dimensidn horizontal de -
1a columna a l1a cual 1lega la viga.

Para ejemplificar el procedimiento de disefio se tomard a la zapata -

A-5
|
1
f'c = 250 kg/cm2
:2.90 m
JR B, 0.50+ fy = 4200 kg/t:m2
[-
1
i
-—r8e

En el tema anterior se obtubieron los esfuerzos que actian en el te
rreno a partir de las cuales podran deducirse cuales son los esfuerzos ne-
tos que actdan sobre la cimentacidn tanto en el sentido x como en el y :

/—‘:ff x:

D

s

fl = {(4.83 + 0.11) 1.8 = 4,45
I 2 !
L=
(9.59 + 4.86) (2.4)= 17.34
2 11

f I H & "

"

7.80m fy = 4.04 ¢m fp = 15.76 t/m.

La carga que realmente actéia en nuestra cimentacidn, como es posible
ver, serd la carga uniforme debida a peso propio "W", restada de la carga -
trapecial dada por fy y fp :
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*
fl=f-u
f* .
1‘f2-w

Donde: W = {0.3x2.4 + 1.75x0.7) 2.4 = 4,67

*
f

4.04 - 4.67 = 0.63 T/m
*

fp = 15.76 - 4.67 = 11.09 T/m

Con esta distribucidn de carga vemos que podemos considerar, para -
fines practicos, una carga triangular representativa con un valor maximo de
11.09 T/m actuandv sobre la zapata:

L W ]

L[] [ eor m

Hay que recordar que la forma de la distribucidn de la carga ha de
invertirse en e} momento en que el viento, o la accidon accidental ya gene-
ralizando, cambie de direcciOn, para lo cual deberemos de estar muy aler -
tas de este fendmeno en el momento de disefar.

Enseguida, el siguiente paso a realizar es calcualr los diagramas -

de elementos mecanicos. .
o 85ien 3.85 ken
2.8 ha-m J’J:,«a.n #-m
10 tim CESSSIIIITT T wetm
280 m o 2.40m .

50 o _/}‘zl
T (fon} o

450

"ﬂ&“
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Por lo tanto las acciones 0itimas serdn:
Vu= 7.4 x 1.1 = 8.14 Ton
Mu= 3.70 x 1.1 = 4.07 Ton - m
a) Revision por Cortante:

De acuerdo al reglamento de Construcciones para el Distrito Federal, segin
sus Normas Técnicas complementarias para estructuras de concreto, en lo re
ferente 3 fuerza cortante, se establece que para elementos anchos en que -
el ancho "b" no sea manor que cuatro veces el peralte efectivo "d“, con es
pesor hasta de 60 ¢m y donde la relacidn.

M
vd

no exceda de 2.0, la fuerza resistente VcR puede tomarse igual a
6.5 FRba ff°c 5 £7c = 0.8 fc

por Yo tanto, de acuerdo a lo anterior, suponiendo un peralte total de za-
pata iguala 40 y un efectivo de 32 cm, se tiene:

M= 4,07 = 1.85 &« 2.0
V& B T4 x0.27

VeR= 0.5 x 0.8 x 240 x1200'x 27 = 36.60 Tons > Vu

b

Revisidn por Flexidn:
Los momentos G1timos de disefio son:
Mux = 3,82 x 1.1 = 3.87 T-m

Muy = 4.60 x 1.1 = 5.06 T-m

“Pmin = 0.7‘f ¢ =0.7 {250 - 0.0026
fy 7650

Pmix = f ¢ 4800 = 170 4800 = G.019
fy fy + G000 42000 10200 ——
660 X = 660 x_35 = 0.081 cm?/ cm.
(As min}) = Ty (3 ¢ 166 ] 200 (135)

2 &
v

sk
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De acuerdo al reglamento, para elementos expuestos directamente a la
intermperie y en contacto con el terreng, el acero calculado.por temperatu-
ra As, deberd incrementarse en un 50 por ciento, y por lo tanto:

1.58s = 0.041 x 1.5 = 0.062 cmé/cm == P'min = 0.0019

Ahora ya podemes calcular el acero requerido por resistencia en am -
bos sentidos de la zapata, para 1o cual se recurre a 1a expresidn de momen-
to resistente para vigas simplemente armadas, tal como se muestra:

MR = F.R, bd2 fcq {1-0.5q)

5 2
1.1 x 4.50 x 10° = q(1-0.59) ==2>0,5¢" - q + 0.0179 = ¢
22Tz 7] g=0.017

p= %;gf 0.9007

As = pbd = 4.4 cm2

5 2
1.1 x 3.70 x 10 = q{1-0.5q)==0,50° -q + 0.0118 = 0
80 x (2 x 170

q = 0.018
p = 0.00074
As = 3.62 ot

De los valores obtenides anteriormente, vemos que la condicidn que -
rige es la establecida por Pmin, mas sin embargo en Ia cara superior de la
zapata se requerird un determinado refuerzo por cambios volumdtricos, el -
cual estard dado por el cincuenta porciento de P'min.

Por conseguiente Jas dreas de acero a utilizar en los lechos inferio
res y superior serén:

As inf = Pmin x b x d = 0.0026 x 240 x 27 = 16.85 cmz

As sup = P'min x b x d = {0.0019 x 240 x 27 } = 12231 em?
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Entonces:
As inf == Vs 44 @ 15

As sup =2 Vs #3 @ 20

En la figura siguiente se muestra la distribucién de acero:

ss0s K&selz
L = ]
\[ﬁem L,M €5

T



IX.

CONCLIISIONES
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CONCLUSIONES

En el desarrollo de los canitulos de esta tesis se ha hecho ma-
nifiesta 1a continuidad de cada uno de los temas, pudiéndose anreciar -
~-siendo esta una conclusidn importante - el emnlen de 1a informacién y
los datos obtenidos en algunos temas para ser utilizados en el desarro-
110 de capitulos posteriores. De esta manera vemos que del capitulo de
andlisis estructural se han obtenido cada una de las acciones debidas -
tanto a la carqa gravitacional (carqa muerta + carga viva) como al efec
to del viento, pudiéndose con ello realizar el andlisis corresnondiente
del suelo para determinar el tipo y las dimensiones de la cimentacidn,
las cuales estardn dadas por la capacidad del terreno de falla por cor-
tante y de falla por condiciones de servicio (hundimientos). Es en es-
ta etapa es donde vemos que realmente la condiciin que oblina a aue las
zapatas requieren tales dimensiones, v no menores, es el efecto del -«
viento. va obtenidas las dimensiones de la ¢imentacidn, se realiza en
el tema VIII un andlisis de los elementos mecdnicos aue tienen Tugar en
dicha cimentacion debido a las fuerzas reales que actlan en la misma, -
con 1o cual se debe efectuar el disefio correspondiente a cada elemento
pero que nara fines de esta tesis solo se ha ejemplificado el caleulo -
de una de las zapatas obtenidas. En este tema se observa aue rige la con
dicién de disefio por fuerza cortante, nues se ha obtenido un disefio por
flexidn con acero minimo, lo cual ocurre frecuentemente en la practica,

Se puede observar que la mayor importancia de los temas tanto de mecdnica
de suelos como de estructuras estd en 1a interaccidn existente entre los
mismos.

De 1o anterior se desprende un corolario que puede decir:

"Es deber del Ingeniero realizar la coerrecta interoretacion de los datos
obtenidos, haciendo uso de su criterio particule pero bien fundamenta-
do, para realizar los trabajos correspondientes en el desarrallo de los -
proyectos de cimentaciones, y de Inqenieria Civil en general”,

Finalmente solo resta decir que siempre se deberd buscar en lo
nosible Ta mayor veracidad en 'a informacién v los datos obtenidos de los
andlisis para disefar en forma gntima y cuidando de la economia de las --
obras, sin deiar de perder de vista los factores de sequridad aue demanden
las mismas.
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