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INTRODUCCION

Cuando se habla de cimentaciones se habla también de la parte mas importante de una
construccion, a la cual no debe ahorrarse ni materiales ni cuidados, pues a su deficiencia se
deben siempre las grietas producidas al recibir una cimentacién una carga superior a su
capacidad resistente. Es un grave error reducir, por economia, las dimensiones, calidad y
proporciones de los materiales a emplear en las cimentaciones por cuanto sera muy costoso
pretender subsanar los defectos originados por estas deficiencias, lo cual no se lograra sin
recurrir al refuerzo de los cimientos construidos defectuosamente, con el consiguiente
incremento del costo original de la estructura. La funcion de una cimentacion es brindar al
edificio una base rigida y capaz de trasmitir al suelo las acciones que se generan por la
interaccion entre los movimientos del suelo y de la estructura, sin que se produzcan fallas o
deformaciones excesivas en el terreno.

De una cimentacién correcta depende el éxito de una estructura. La cimentacion de
un edificio debe cumplir con:

=>» Trasmitir al terreno las cargas estaticas.

=>» Trasmitir las cargas dinamicas.

=>» Dimensiones ajustadas a la capacidad de resistencia del suelo en el tiempo.
=>» Que los asentamientos no superen los limites admisibles.

=» Prevenir los asentamientos por sobreconsolidacion.

=>» Prevenir la licuefaccion del suelo en caso de sismos.

=>» Trabajar en conjunto, limitando los desplazamientos diferenciales,
horizontales y verticales, entre los apoyos.

Cuando es factible elegir el sitio donde se ubicara el edificio, es conveniente un lugar
de terreno firme, libre de problemas de las amplificaciones locales del movimiento del
terreno que suelen presentarse en los terrenos blandos, y de asentamientos excesivos y
pérdida de capacidad de apoyo que ocurre en algunas arenas poco compactas con un sismo.

Los terrenos que pueden encontrarse al proyectar una cimentacién se pueden
clasificar en:

Terreno vegetal: es un tipo de terreno absolutamente prohibido para cimentar una
estructura, por pequefia que sea. Se exige siempre su remocion o excavacion total hasta
alcanzar el terreno natural. Se entiende por terreno vegetal a la capa o porcion donde
alcanza la vida de los vegetales de superficie, 0 en la que se encuentren las raices de los
mismos. Un sondeo nos indicara a que distancia de la superficie dejan de encontrarse raices
vegetales, vivas 0 en descomposicion, y asi, conocer exactamente hasta donde debe
excavarse para remover la capa de suelo vegetal.
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Rellenos: Esta clase de terrenos, realizados siempre por intervencion humana, se
comporta de forma parecida al terreno vegetal. Por la gran reduccién de huecos que sufre
en el transcurso del tiempo, al irse ocupando los huecos grandes con los aridos que de las
partes superiores van arrastrando las aguas, y por su falta de homogeneidad, sufren asientos
grandes y desiguales, siendo necesario, por ello, profundizar las cimentaciones hasta que
alcancen el terreno natural. El relleno se reconoce con facilidad porque en el se encuentran
restos de mamposteria, mortero, otros restos de obras, o bien cenizas u otros residuos de
materia organica, segun su origen sea de demoliciones o de residuos urbanos. Su
estratificacion “caprichosa” o irregular es, asimismo, inconfundible.

Es posible que en algunos casos no se pueda identificar el relleno, en el caso de
terrenos terraplenados, en ese caso debe apelarse a los especialistas en mecanica de suelos
para conocer el nivel del terreno natural y su resistencia.

Terrenos naturales: Prescindiendo de los terrenos formados por rocas dptimas para
cimentar podemos dividirlos en dos grandes grupos, arcillosos y arenosos.

Suelos Arcillosos: En mecanica de suelos se define como arcilla a las particulas de
cualquier sustancia inorganica menores a 0,02 mm., tamafio para el cual empiezan a tener
influencia las acciones fisicoquimicas. Los terrenos arcillosos son en principio, los mas
peligrosos para cimentar. En ellos se pueden producir grandes asientos en un largo o aun
larguisimo plazo de tiempo, y es en los que el conocimiento de su comportamiento bajo
cargas ha progresado mas en los Gltimos afios. Experimentalmente se determind que el
tiempo de asentamiento de los estratos arcillosos es proporcional al cuadrado de su espesor
es decir, que si por ejemplo la cimentacion de un edificio descansa sobre un estrato de 2
metros de espesor y el asiento se produce en cuatro afios, esta duracion seria de 16 afios si
el espesor fuera de cuatro metros y de 100 afios si el espesor fuera de diez metros. Si el
espesor del estrato arcilloso es de muchos metros, hecho que se ha comprobado en algunos
edificios famosos como el Duomo de Koenigsberg que 500 afios después de haber sufrido
un sedimento de 180 cm no ha llegado ain a su posicion de equilibrio. Otro edificio
conocido que ha sufrido el mismo fendémeno es la célebre Torre de Pisa, que recientemente
ha sido consolidada y reforzada en su cimentacion. En este tipo de terrenos las pruebas de
carga son inutiles para conocer su comportamiento.

Lo que mas influye en la duracion del asentamiento es el contenido de agua del
estrato y su permeabilidad, asi como la del terreno adyacente, pues si una arcilla con un
elevado contenido de agua es sometida a una carga, su asentamiento instantaneo es casi
nulo, ya que el agua (que es incomprensible) es quien soporta la carga. La presion hace que
el agua trate de fluir desocupando los huecos que ocupa la arcilla, pero este fluir es lento y
dificultado cuanto méas impermeable es el estrato, por lo que se comprende que en terrenos
de arcilla muy pura y gran espesor el equilibrio demore muchos afios en ser alcanzado.

De lo dicho deducimos que puede cimentarse en terrenos arcillosos, pero cuidando
que las cargas estén uniformemente repartidas en la planta del edificio, dando a las bases
las dimensiones necesarias para que la carga por unidad de superficie sea la misma
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Suelos arenosos: se incluyen en esta categoria no solo los terrenos formados por
particulas de tamafio superior a las particulas de arcilla, sino los que contengan cantidad o
porcentajes de arcilla inferior al volumen de huecos que dejan las particulas de mayor
tamano, pues su comportamiento serd como un suelo arenoso. La aplicacion de las cargas
en estos terrenos produce rapidamente un asiento, que termina cuando se llega a la posicion
de equilibrio. Segun las cargas a que estan sometidos, son los asientos que se producen.
Estos son inversamente proporcionales al tamafio del &rido, aumentando con el arido de
menor tamafio. No pueden darse datos ni resultados practicos debido a la gran variabilidad
de clases de terrenos que pueden presentarse, pero todos ellos son buenos para cimentar.
En este tipo de terreno puede realizarse una prueba de carga, sobre la mayor superficie
posible para conocer el asiento.

De lo anterior vemos que el comportamiento del suelo es complejo, por lo tanto
debemos tener cuidado al momento de realizar nuestras cimentaciones, ya que como se
menciona al principio, una cimentacion es la parte mas importante de toda construccion.

Asi, en el capitulo 1 podemos observar un breve resumen de la geologia y estratigrafia
de la cuenca en que se halla la Ciudad de México. En este apartado se informa de varias
investigaciones realizadas en la ciudad de México, que han permitido reconstruir con
mayor precision la historia de la cuenca y asi poder entender mejor sus caracteristicas
litolégicas, como tectonicas. Ademas dentro de este mismo capitulo se discute la
estratigrafia y propiedades mecanicas del subsuelo desde el punto de vista de la ingenieria
de cimentaciones, cabe sefialar que los datos basicos para esta discusién son el resultado de
algo més de 400 sondeos en diversas zonas del area urbana, a partir de los cuales se elaboro
la configuracion y la caracterizacion de los elementos estratigraficos y geohidrolégicos de
mayor interés, como lo es el manto superficial, la formacion arcillosa superior, la primera
capa dura, la formacion arcillosa inferior, el horizonte superior de los depoésitos profundos,
el nivel freatico y la distribucion de hundimientos. Esta informacion se considera de interés
practico inmediato para la toma de decisiones preliminares por el ingeniero de
cimentaciones, se completa ademas con una enumeracion de los tipos de cimentacion que
mejor se adaptan a las diversas zonas de la Ciudad de México y de las implicaciones que en
su comportamiento tienen las caracteristicas del subsuelo.

En el capitulo 2, se hace referencia al fendbmeno de deformaciones que sufre el suelo
por el efecto de un incremento de esfuerzos, claro enfocandonos a lo que son los suelos
cohesivos totalmente saturados. Se hace mencion de las expansiones que sufre el suelo, asi
como de los asentamientos inmediatos como diferidos que se presentan en el suelo cuando
esta sometido a la accion de una carga.

El capitulo 3 nos habla sobre la reaccion que presenta tanto el suelo como la
estructura, cuando ambos se ponen en contacto y son victimas de la influencia de un
incremento de esfuerzos. Se presenta la importancia que tiene la rigidez de la estructura y
las propiedades mecanicas con las que cuente el suelo en estudio, en el calculo de la
interaccion suelo-estructura (ISE). También podemos observar en breve el procedimiento
que se lleva a cabo para realizar el calculo de la ISE. Ademas dentro de este capitulo se
hace mencion del método de las rigieses, que es el método que se emplea cominmente para
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la solucion de los problemas de la ISE, y que en este caso sera utilizado para resolver el
ejemplo que se presenta en este trabajo.

A manera de ejemplo, en el capitulo 4 se hace presencia de un ejercicio demostrativo,
en el cual se hace mencidn y utilizacion de la interaccion suelo-estructura. Todo lo que se
presenta en este trabajo, las ecuaciones, teorias y métodos que se describen en este capitulo
son empleadas. Dicho ejemplo consiste en un edificio de 6 niveles desplantado sobre un
suelo cohesivo totalmente saturado, y se pretende obtener el disefio de la cimentacion,
empleando todo lo descrito anteriormente.

Al final del escrito se presentan las conclusiones obtenidas del desarrollo del trabajo
presentado.

Teniendo en cuenta lo anterior, el objetivo primordial de esta tesis es dar a conocer el
comportamiento del fendmeno de la Interaccion Suelo-Estructura, dentro de un suelo
cohesivo totalmente saturado.
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PROPIEDADES DE LOS SUELOS COHESIVOS TOTALMENTE SATURADOS

CAPITULO 1

PROPIEDADES DE LOS SUELOS COHESIVOS TOTALMENTE SATURADOS

1.1 GEOLOGIA.

El llamado Valle de México, en cuyo extremo suroeste se encuentra enclavada la
ciudad de México, en una cuenca cerrada por cadenas montafiosas: al Norte, las de
Tezontlalpan y Pachuca; al Este las Sierras Nevada, de Rio Frio y de Calpulalpan; al Sur la
Sierra del Chichinautzin; al Suroeste la de las Cruces y al Noroeste la de Tepozotlan.

El cierre de la cuenca comenz6 durante el Pleistoceno, por el taponamiento del
drenaje superficial, hacia el Sur, causado por las grandes erupciones del Chichinautzin, y se
completo en los ultimos 700, 000 afios.

Los actuales cauces de salida de las aguas superficiales de la cuenca son artificiales:
el tajo de Nochistongo, los tineles de Tequisquiac y el emisor profundo, todos ellos
dirigidos hacia el Noroeste.

La cuenca del Valle de México asemeja 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 estdn 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
(figura 1.1).

+«—— N S —
—_— P
[t A 8 5 0 A0 D S0 SO IOV 5 U1 0 0 0 1 50 0 O A A s T \/

N

/ ARCILLAS LACUSTRES
/3 ) SIERRA DE CHICHINAUTZIN
DEPOSITOS CLASTICOS

Figura 1.1 Esquema geologico general del Valle de México.

El conjunto de rellenos contiene ademads capas de ceniza y estratos de pémez producto
de las erupciones volcdnicas menores y mayores durante el ultimo medio millon de afios o
sea en el Pleistoceno Superior, que es el lapso transcurrido a partir del inicio del cierre de la
cuenca. También se reconocen 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.

17



CAPITULO 1
PROPIEDADES DE LOS SUELOS COHESIVOS TOTALMENTE SATURADOS

Sobre este conjunto relleno se ha crecido la Ciudad de México. Desde la fundacion de
Tenochtitlan, hara 600 anos, los pobladores del lugar han tenido que enfrentarse a las
caracteristicas dificiles del relleno; hacia la mitad de este siglo, sus edificios y obras se
fueron desplazando sobre los rellenos correspondientes al borde de la planicie, compuestos
por sedimentos transicionales (figuras 1.2 y 1.3), y en lo que va de la segunda mitad de la
centuria, la Urbe se ha extendido aiin més, rebasando los limites de la planicie y subiendo a
los extensos flancos occidentales de la cuenca, espacio cubierto por los abanicos volcénicos
de la sierra de las Cruces, conocido como Las Lomas. Sus depositos clasticos difieren en
mucho de los depdsitos arcillosos superficiales del centro de la cuenca.

Figura 1.2 Esquema geologico general de la transicion Lomas-planicie de un “delta”
aluvial.

Figura 1.3 Esquema geologico general de la transicion Lomas-planicie fuera de un “delta”
aluvial.
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1.1.1 Marco Paleocliméatico

El clima uniformemente calido y a menudo desértico del Plioceno, en las Latitudes de
la Meseta Central Mexicana, cedié a climas cambiantes y extremosos del Pleistoceno. Las
causas de esta mutacion que afecto a toda la Tierra hace dos millones de afios, aun se
desconocen.

Principi6 el cambio con ligeras oscilaciones de periodos calurosos a frios, los que se
fueron acentuando hasta hace un millon de afios (Tabla 1.1), cuando se inicio una primera
gran glaciacion (Nebraska), con una duracidon aproximada de 100 000 afios. Siguid un lapso
de un clima caluroso, el cual cedié renovadamente a un segundo periodo de glaciacion
prologada (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 Interglaciar;
imper6 hace 400 000 a 600 000 afios en todo el orbe.

Afos antes de hoy

10* Holeoceno — Reciente

80-10x 10° 4a. Glaciacion: Wisconsin 3 avances

100 — 80 x 10° 3er. Interglecial Sangamon
300 — 100 x 10° 3a. Glaciacion Illinois 2 avances

400 — 400 x 10° Gran Interglacial Yarmouth

? 2a. Glaciacion: Kansas
? ler. Interglacial
-900x 10° la. Glaciacién: Nebraska

Tabla 1.1 Periodos glaciales e interglaciales.

Sigui6 un tercer periodo glacial (Illinois), para el cual se ha podido determinar dos
avances separados por un periodo de clima moderado. Esta tercera glaciacion termino al
desarrollarse de nuevo un clima relativamente calido a lo largo 100, 000 a 80 000 afios. Se
le conoce como el Tercer Interglacial o Sangamon en Norteamérica de nuevo se fue
enfriando el clima, imponiéndose la cuarta glaciacion, caracterizada por tres oscilaciones y
dos estadiales de clima moderado, termind hace 10 000 afios aproximadamente. Entonces
principi6 el Holoceno o Reciente, periodo climatico moderado, tendiente a caliente, o sea el
actual.

De lo anterior se deriva que en la cuenca de México desde su cierre en el sur por los
basaltos de la sierra del Chichinautzin, ha pasado por dos periodos de glaciacion, el Illinois
y el Wisconsin y dos interglaciares, el Yarmouth y el Sangamon, tal como se describe en la
(Tabla 1.1).
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Investigaciones recientes han permitido comprobar en el espacio de Las Lomas,
depositos formados por glaciares pertenecientes al Illinois. Debajo de las arenas azules de
Santa Fe, especificamente en la mina Totolapa, se descubrieron restos inconfundibles de
depositos morrénicos, ademas de superficies pulidas en roca atribuida exclusivamente a la
accion glacial, en pequefios domos formados en el Pleistoceno Medio. Estos indicios de
glaciacion son anteriores a 170 000 afios (Illinois Inferior). Aun mas arriba de las mismas
arenas azules hay otras morrenas mas jovenes que se asignan al avance del Illinois
Superior.

Las profundas barrancas de la Magdalena, de Santa Rosa y de la Caiada,
caracterizadas por su seccion cldsica en U, se han podido identificar como productos de
erosion glacial. Representan estas tres barrancas avances del Illinois Tardio, pues sus
depositos morrénicos y los pulimentos y estrias en sus paredes aparecen cubiertos
localmente por suelos rojizos arcillosos, atribuidos al Illinois Interglacial, o sea el
Sangamon.

Hay que sefialar que todas estas manifestaciones glaciales descritas sobreyacen a
secuencias de suelos rojos del tipo Interglacial o sea al Yarmouth. Este horizonte indicador
peleoclimatico define los fendmenos de origen glacial como pertenecientes a la Tercera
Glaciacion.

Uno de los productos tipicos acompafiado de la existencia de glaciales son los suelos
eolicos. Las llamadas brisas del Valle y de montafa que se desarrollan hoy en dia en la
cuenca, deben haberse acentuado extraordinariamente durante los climas glaciares,
transformandose en vendavales. Es casi seguro que estos fuertes vientos acarreaban
importantes volimenes de particulas finas 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 fendmeno se interpreta hoy que las arcillas
son producto principal de la alteracion de loess glacial.

1.1.2 Marco Vulcanoldgico

Todo material contenido en los depdsitos de la cuenca del valle de México es directa
o indirectamente do origen volcénico.

De origen volcénico son, por ejemplo, las lavas de los domos pliocénicos del centro
de Chapultepec y del cerro del Tepeyac. Lo son también las lavas, brechas, tezontles y
cenizas del Pefion del Marqués, asi como las de la sierra de Santa Catarina con su hilera de
conos escoredceos juveniles rodeados de lavas, las coladas recientes del Pedregal de San
Angel originadas 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
multiples, estuvo activo desde finales del Plioceno hasta hard algo mas de 100 000 afios;
habiendo producido en un lapso de dos a tres millones de afios erupciones pumiticas de
gran volumen y energia, varios kilometros cuadrados de lavas, ademas de extensos lahares
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calientes y frios, avalanchas ardientes y otros numerosos tipos de piroclésticos, que han
contribuido a los extensos abanicos volcanicos que se conocen como Formacion de 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 hara 170 000 afios; es decir, a mediados de la Tercera Glaciacion. Al precipitarse
los piroclésticos sobre las superficies glaciales en las cumbres del volcan, el vapor
producido gener6 lahares calientes que descendieron a velocidades extraordinarias,
avanzando a distancias de hasta 20 km del crater, para terminar en las barrancas de
Tarango, Tacubaya y San Angel.

Asi como se produjeron lahares calientes hubo también ocasiones que en el curso de
la actividad volcanica resultaron lahares frios (corrientes de lodo), arrastrando
extraordinarios bloques de roca en una matiz arenosa-lodosa. Efectivamente, superpuesto a
los depositos de morrenas en Tacubaya y Tarango, se reconoce un potente lahar ciclopeo
que debe haber descendido de la region de Cuajimalpa a fines del avance glacial del Illinois
Inferior, antes de la erupcion de las arenas azules.

En el renglon de los depodsitos volcanicos indirectos se deben mencionar las
acumulaciones de polvo edlico. Las regiones volcanicas de por si abundan en detritos finos
derivados de cenizas volcanicas. El viento levanta este polvo y lo transporta a veces a
grandes distancias; si el viento lo deposita en laderas durante el periodo de clima frio, se
transforma en suelos inmaduros que con el transcurso del tiempo se convierte en tobas
amarillas que tanto abundan en Las Lomas. Sin embargo, 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 fitologica mas intensa; estos
suelos con el tiempo se transforman en tobas rojizas arcillosas. Los suelos rojos ricos en
coloides, son caracteristicos del Sangamon.

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

1.1.3 Litologia

Investigaciones geoldgicas recientes (ref. 2), han permitido establecer con certeza
que, hasta una profundidad de alrededor de 2 000 m, la litologia de la cuenca esta
constituida por una sucesion de depdsitos volcanicos, que abarca desde el Oligoceno hasta
el Reciente.

En un pozo profundo en el Lago de Texcoco se encontré que, a 2 065 m de
profundidad, aparecen depositos continentales del Terciario Inferior (Eoceno Superior) que,
por su contenido de fragmentos de calizas marinas, sugieren la presencia de sedimentos
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marinos a mayor profundidad, que se correlacionarian con depositos semejantes al Sur de la
cuenca (Morelos) y al Norte de ella (Hidalgo). En la figura 1.4, se muestra la columna
litologica del pozo profundo mencionado, complementada con edades radiométricas. Por lo
que se refiere a los suelos superficiales, conviene notar en la figura 1.4, que la edad de los
depositos de arcilla lacustre es mucho mayor que la atribuida hasta hace poco tiempo, pues
los primeros 40 metros de ellos abarcan un periodo de alrededor de 320 000 afios.
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Figura 1.4 Litologia del pozo profundo Texcoco No 1.

1.1.4 Tectonica
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En la figura 1.5, se indica que, debajo del relleno aluvial de la cuenca, se extienden
dos sistemas de fracturas tectonicas orientados SSW-NNE y WNW-ESE. Estas fallas se
infirieron de levantamientos geofisicos (Magnéticos y gravimétricos) cuya disposicion de
anomalias coincide con las fallas definidas por la geologia superficial. Aparentemente, el
segundo de esos sistemas de fracturas constituye la prolongacion del sistema Acambay.
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Figura 1.5 Tectonica de la Cuenca de México y zonas vecinas. (Segiin Mooser, 1968)

En el corte geologico de la figura 1.6, se muestran las trazas del sistema SSW.NNE
que cortan la cuenca. Notese, que la Ciudad de México se localiza sobre un enorme graben,
cortado a su vez por una falla, y que otro tanto ocurre con la planicie del antiguo lago de
Texcoco. A uno y otro lado de estos bloques hundidos se halla una sucesion de fallas
escalonadas y entre ambos queda el horst del Pefion.
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Figura 1.6 Seccion W-E a través de la Cuenca de México (Segiin Mooser, 1968)
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1.1.5 Depositos Superficiales

Desde el punto de vista de la ingenieria civil, las formaciones de mayor interés son
dos: las Lomas sobre las que se localizan las zonas Oeste y Sureste de la Ciudad, y los
estratos superiores de la llamada formacion clastica aluvial, que se deposito durante y
después del cierre de la cuenca, y cuyo espesor total alcanza 500 m aproximadamente. Esta
ultima formacién se acumuld en el Pleistoceno Superior, como resultado de la actividad
volcéanica mas reciente ocurrida en el Valle (grupo Chichinautzin); esta constituida por mas
de 400 m de materiales granulares aluviales y por los depdsitos superficiales de formacion
lacustre, principalmente arcillosos, con intercalaciones delgadas de pomez, arena negra y
vidrio volcanico. En estas arcillas lacustres, a profundidad variable entre 20 y 30 m se
presenta un notable horizonte de desecacion, que constituye a primera capa dura bajo la
Ciudad de México; en ciertos sitios esa capa es esencialmente granular (arena finas y
medias), mientras que en otros predominan los limos.

Bryan y Arellano consideran que las lomas al este y Suroeste de la Ciudad estan
constituidas por tres formaciones denominadas por el primero, de abajo hacia arriba,
Tarango, Tacubaya y Becerra.

La formacion Tarango, redefinida a su vez por Mooser, esta constituida por brechas
andesiticas, arenas y limos del Mioceno Superior y Pleistoceno Inferior. Esta formacion se
prolonga hacia el fondo de la cuenca, constituye la base sobre la que se deposita, en el
Pleistoceno Superior, la formacion cléstica aluvial.

La antigliedad atribuida por Sears y Clisby a los depositos lacustres también resulta
modificada por las determinaciones recientes de edades en estratos superficiales. En efecto
aquellos investigadores atribuyeron una edad de 15 000 afios (glaciacion Wisconsin) a
muestras obtenidas a 70 m de profundidad bajo la Alameda central, pero esta edad esta en
franca contradiccién con determinaciones mas recientes, en Tlapacoya, sobre la ribera del
antiguo Lago de Chalco (ref. 3). El perfil estratigrafico a que estdn asociadas estas ultimas
determinaciones, basadas en el método del carbono radioactivo, se muestra en la figura 1.7.
Segun esa figura, la rapidez del crecimiento del perfil de suelos superficiales es tal que, a
8.0 m de profundidad, la edad es de 33 500 afos. Es evidente que la rapidez de crecimiento
del perfil estratigrafico en el interior del lago (Alameda Central) no puede ser superior a la
de la ribera (Tlapacoya), y por tanto la edad estimada por Sears y Clisby es dudosa.

Mediante correlacion con materiales volcanicos del perfil de Tlapacoya resulta que
los suelos en Nonoalco, a 1.6, 2.2 y 3.5 m de profundidad, tienen edades de
aproximadamente 13 000, 14 000 y 33 500 anos, respectivamente. De las dataciones
radiométricas del Proyecto Texcoco resulta, ademas, extrapolando la rapidez de
sedimentacién de las arcillas, que a la primera capa dura bajo la Ciudad de México
corresponde a una edad de alrededor de 320 000 afos, y que la segunda capa dura debe
tener una edad no menor de 500 000afos.

25



CAPITULO 1
PROPIEDADES DE LOS SUELOS COHESIVOS TOTALMENTE SATURADOS

Profundidad en m

°
6000 afios

L| antesde hoy  EXcapa de poémez
[ Cenizas negras
il Capa de pémez con andesitas
5 L (L] Arcilla lacustre
. Turba

12900 +/- 400
afos antes de hoy

—14770 +/- 280 afios antes de hoy

5 .
—=Caliche
L
6 gy —
L
7
p—
=
23150 +/- 950 afos antes de hoy
8m 72N
33500 +/- 3200 / 2300 Asociacion con navaj

afios antes de hoy de obsidiana

Fig. 4 Perfil
. tioraf dad . . . ..
Figura 1.7 Perfil est{iSfaficd §'€Uad estimada en diversas elevaciones del sitio

en diversggueoldgica del Tlapayoca.
elevaciones del sitio

arqueoldgico del
Tlapacoya

1.2 ESTRATIGRAFIA Y PROPIEDADES

Atendiendo a estratigrafia y propiedades del subsuelo, el area urbana de la Ciudad de
Meéxico se ha dividido tradicionalmente en tres zonas, denominadas del Lago, de Transicion
y de Lomas.

La zona del lago se caracteriza por tener un subsuelo con grandes espesores de
arcillas lacustres de origen volcanico, muy compresibles, de baja resistencia al corte y de
contenidos de agua altos. La estratigrafia en general, es muy regular, aunque cada estrato
suele ser de espesor variable.

El subsuelo de la zona de lomas (faldas de las serranias y lomerios del Oeste y
Suroeste de la cuenca), esta formado por materiales de origen volcénico, particularmente
abanicos y corrientes lavicas, y suelos producto de la meteorizacién de los primeros. Esta
zona se distingue de las del lago y transicidon por ser sus materiales de mayor resistencia al
corte y de menor compresibilidad. En ella se presentan, ademés de los problemas de su
naturaleza, otros generados por el hombre, tal es como minas.
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La zona de transicion, localizada entre las dos antes descritas, es erratica en
estratigrafia y, por lo mismo, en propiedades mecanicas. Esta constituida por estratos de
suelos arcillosos del mismo origen que los de la zona del lago, pero de menor espesor y sin
orden estratigrafico bien definido, intercalados con depdsitos casi siempre lenticulares de
suelos aluviales. En esta zona las propiedades mecéanicas exhiben variaciones importantes
tanto en direccion horizontal como con la profundidad.

1.2.1 Zona de Lago

Los depésitos de la planicie del Valle de México son los que cominmente se conocen
como depositos de lago. Hay que sefialar que ello solamente es valido y cierto para ciertos
tiempos geologicos con condiciones climaticas que propiciaban la existencia de un lago. En
la cuenca cerrada podia existir un lago cuando las lluvias superaban la evapotranspiracion,
el que desaparecia cuando ésta superaba a las lluvias. Obviamente el factor que denominaba
dicho equilibrio era la temperatura ambiental; si el clima se enfriaba, se formaba un lago, si
se calentaba, el lago disminuia y hasta desparecia.

Consecuencia de lo anterior es lo que llaman los gedlogos transgresiones lacustres o
regresiones lacustres. El resultado préctico de este juego era la depositacion de arcillas o
transformacion de suelos. El lago subsistia durante épocas de calor (sequia) en las partes
centrales de la cuenca, continuando aqui su deposito de arcillas (lacustres); en las partes
marginales (transicién) ocurrié lo contrario, donde entre arcillas lacustres se intercalaban
suelos secos.

Teniendo en mente los conceptos geoldgicos, litologicos y de temperatura expuestos,
es relativamente facil interpretar la secuencia de los llamados depoésitos lacustres, a la luz
de los cambios climaticos del ultimo medio millén de afios. En este lapso, que corresponde
al Pleistoceno Superior, se ha desarrollado en el hemisferio Norte dos glaciaciones (clima
frio) con tres periodos interglaciares (clima moderado o caliente). El clima de la cuenca del
Valle de México, ha sido una funcion directa de dichos cambios, razon por la cuél se puede
reconocer en secuencia estratigrafica de los depositos de lago las grandes variaciones
climaticas. Esta circunstancia, combinada con el andlisis minucioso de las erupciones
volcanicas, de las cuales ha sido posible fechar algunas, ha llevado a una geologia climatica
de los depositos del lago. Ademas se ha logrado establecer una correlacion estratigrafica de
dichos depositos con las secuencias volcanicas de Las Lomas al poniente de la ciudad.

Zeevaert presentd en 1953 la primera interpretacion de la secuencia estratigrafica de
los depdsitos lacustres. Mooser le agreg6 informacion referente, fundamentalmente sobre la
interpretacion de las edades geoldgicas y las correlaciones estratigraficas establecidas entre
Las Lomas y la planicie, en esta interpretacion estratigrafica de la planicie ya no se habla de
formaciones Tacubaya, Becerra y Tarango, ya que estas unidades litoldgicas, con excepcion
de la Tarango, no se prolongan de Las Lomas al relleno lacustre aluvial.

En la figura 1.8 se presenta en forma sintética la interpretacion de la estratigrafia
propuesta por Mooser. Se puede observar que las erupciones de arenas azules, ocurridas
hace 170 000 afios, representan lo que antes se definia como formacion Tarango.
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Figura 1.8 Estratigrafia de la planicie lacustre, Ciudad de México.
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1.2.1.1 Proceso de Formacion de los Suelos

Los suelos arcillosos blandos son la consecuencia del proceso de depdsito y de
alteracion fisicoquimica de los materiales aluviales y de la cenizas volcanicas en el
ambiente lacustre, donde existian abundantes colonias de microorganismo y vegetacion
acuatica, el proceso sufrié largas interrupciones durante los periodos de intensa sequia, en
los que el nivel del lago bajo y se formaron costras endurecidas por deshidrataciéon o por
secado solar. Otras breves interrupciones fueron provocadas por violentas etapas de
actividad volcanica, que cubrieron toda la cuenca con mantos de arena basaltica o
pumiticas; eventualmente, en los periodos de sequia ocurria también una erupcion
volcanica, forméndose costras duras cubiertas por arenas volcanicas.

El proceso descrito form6 una secuencia ordenada de estratos de arcilla blanda
separados por lentes duros de limos arcillo-arenosos, por las costras secas y por arenas
basalticas o pumiticas productos de emisiones volcanicas. Los espesores de las costras
duras por deshidratacion solar tienen cambios granulares debido a las condiciones
topograficas del fondo del lago; alcanzan aun mayor espesor hacia las orillas del vaso y
pierden importancia y aun llegan a desaparecer, al centro del mismo. Esto tltimo se observa
en el vaso del antiguo lago de Texcoco, demostrando que esta region del lago tuvo escasos
y breves periodos de sequia.

1.2.1.2 Evolucion de las propiedades mecanicas

a) Consolidacion natural. El proceso de formacion de los suelos implico 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 parte
inferior formaran una zona ligeramente preconsolidada. Considerando que la masa
de suelo predominante era muy blanda y normalmente consolidada, la variacion de
su resistencia al corte con la profundidad debi¢ ser lineal y seguramente muy similar
en cualquier punto del lago. Es factible que en el lago de Texcoco, que practicamente
no sufrio etapas de sequia, y donde el contenido salino de sus aguas era mas alto, las
arcillas fueron algo mas blandas y compresibles que en el resto de la cuenca.

b) Consolidacion inducida. El desarrollo 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:

= La consolidacion de rellenos desde la época precortesiana, necesarios para la
construccion de viviendas y pirdmides, asi como para el desarrollo de zonas
agricolas.

= La apertura de tajos y tuneles para el drenaje de aguas pluviales y negras, que
provoco el abatimiento del nivel freatico, lo que a su vez incrementd el espesor de la
costra superficial y consolido la parte superior de la masa de arcilla.

= La extraccion de aguas del subsuelo, que han venido consolidando progresivamente
a las arcillas, desde los estratos mas profundos a los superficiales.
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= La construccion de estructuras.

c) Resistencia al corte. Las etapas del progreso de consolidacién implican la evolucion
de los suelos descrita esquematicamente en la figura 1.9.

Figura 1.9 Evolucion de la resistencia al corte.

1.2.1.3 Caracteristicas estratigrdficas

a) Costra Superficial (CS). Este estrato estd integrado por tres subestratos, que
constituyen un secuencia de materiales cubiertos con relleno artificial heterogéneo, a
saber:

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

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

Costra seca (SS). Se formdé como una consecuencia 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 y la llamada Capa Dura, es muy uniforme; se pueden identificar cuatro
estratos principales, acordes con su origen geologico y con los efectos de la
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consolidacion inducida por sobrecargas superficiales y bombeo profundo; estos
estratos tienen intercalados lentes duros que se pueden considerar como estratos
secundarios. A esta parte se le identifica como serie arcillosa lacustre superior y tiene

un espesor que varia entre 25 y 50 metros aproximadamente. La estratigrafia anterior
se resume a continuacion:

-

( Costra superficial
Arcillas preconsolidadas
superficiales

Estratos principales < Arcillas normalmente

consolidadas

Arcillas preconsolidadas

\_profundas

Estratigrafia entre la superficie y
la capa dura

Capas de secado solar

Estratos secundarios < Lentes de arena volcanica

L Lentes de vidrio volcanico
~

En la figura 1.10 se ilustran dos ejemplos de la identificacion de estos estratos,
excepto los preconsolidados profundos, en dos sitios con diferente nivel de
preconsolidacion. A continuacion se describen brevemente las caracteristicas de los estratos
que integran esta serie arcillosa.

Figura 1.10 Perfiles tipo de los suelos de la zona del lago, en funcién de la resistencia al
corte determinada con cono.
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Arcilla preconsolidada superficial (PCS). En este estrato superficial, las sobrecargas y
rellenos provocaron un proceso de consolidacion que transformo6 a los suelos normalmente
consolidados, localizados por debajo de la costra superficial CS, en arcillas
preconsolidadas.

Arcilla normalmente consolidada (NC). Se localiza por debajo de la profundidad
hasta la que afectan las sobrecargas superficiales y por arriba de los suelos preconsolidados
por el bombeo profundo, abajo indicados. Es importante aclarar que estos suelos se han
identificado como normalmente consolidados para las sobrecargas actuales, por que aun
estas arcillas han sufrido un proceso de consolidacion a partir de su condicion inicial.

Arcilla preconsolidada profunda (PCP). El bombeo para abastecer a la ciudad de agua
potable ha generado un fendmeno de consolidacion, maés 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 se secado solar, arena o vidrio (pémez) volcanicos; estos lentes se
utilizan como marcadores de la estratigrafia.

c) Capa Dura. La Capa Dura es un deposito de limo arenoso con algo de arcilla y
ocasionalmente gravas, con una cementaciéon muy heterogénea, su espesor es variable,
desde casi imperceptible en la zona central del lago que no llegd a secarse, hasta
alcanzar unos cinco metros en lo que fueron las orillas del lago. Desde el punto de
vista geologico, este estrato se desarrolld en el periodo interglacial Sangamon.

d) Depdsitos profundos. Es una serie de arenas y gravas aluviales limosas, cementadas
con arcillas duras y carbonatos de calcio; la parte superior de estos depdsitos, de unos
cinco metros, esta mas endurecida, debajo de la cual se encuentran estratos menos
cementados y hasta arcillas preconsolidadas.

Asi podemos observar que la zona de Lago se caracteriza por los grandes espesores de
arcillas blandas de alta compresibilidad, que subyacen a una costra endurecida superficial
(figura 1.11) 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:

= El espesor y propiedades de la costra superficial, y

= La consolidacion inducida en cada sitio.
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Figura 1.11 Sondeo de cono eléctrico en la zona del lago.

Lago virgen. Correspondiente al sector oriente del lago, cuyos suelos practicamente
han mantenido sus propiedades mecanicas desde su formacion; sin embargo, el reciente
desarrollo de esta zona de la ciudad, esta incrementado las sobrecargas en la superficie y el
bombeo profundo.

La estratigrafia tipica de la subzona Lago Virgen y las propiedades medias de los
estratos se presentan en la figura 1.12 y en la tabla 1.2, respectivamente.
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Figura 1.12 sondeo de cono eléctrico en la subzona Lago Virgen.

TABLA 1.2. ESTRATIGRAFIA Y PROPIEDADES, LAGO VIRGEN

Espesor, v, en c, en o, en
%

Estrato en m t/m’ t/m’ grados
Costra superficial 1.0a2.5 1.4 1.0 20
Serie arcillosa superior 38a40 1.15 0.5a1.0 -
Capa dura ** la2 - 0alo 25a36
Serie arcillosa inferior 15a30 1.25 3a4 -

* En orden de aparicion a partir de la superficie
** La informacion disponible es muy limitada, los parametros presentados corresponden a pruebas triaxiales CU

Lago Centro 1. Esta asociada al sector no colonial de la ciudad, que se desarrollo
desde principios de este siglo y ha estado sujeto a sobrecargas generadas por construcciones
pequeiias y medianas; las propiedades mecénicas del subsuelo representan una condicion
intermedia entre Lago Virgen y Lago Centro II.
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Las caracteristicas estratigraficas propias de esta subzona se presentan en la tabla 1.3,
y en la figura 1.13 se presenta la resistencia del cono eléctrico de la serie arcillosa superior;
con la ayuda de la figura 1.12 podemos realizar una comparacion y observar el incremento
de resistencia originado por las sobrecargas.

Figura 1.13 Sondeo de cono eléctrico en la subzona, Lago Centro 1.

TABLA 1.3. ESTRATIGRAFIA Y PROPIEDADES, LAGO CENTRO I

Espesor, Y, en c, en ¢, en
%

Estrato en m t/m’ t/m’ grados
Costra superficial 4a6 1.6 4 25
Serie arcillosa superior 20 a30 1.2 la2 -
Capa dura ** 3as 1.5al.6 0alo 25a26
Serie arcillosa inferior 8alo 1.3a1.35 5a8 -

* En orden de aparicion a partir de la superficie
** La informacion disponible es muy limitada, los pardmetros presentados corresponden a pruebas triaxiales CU
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Lago Centro II. Esta subzona corresponde con la antigua traza de la Ciudad, donde
la historia de cargas aplicadas en la superficie ha sido muy variable; esta situacion ha
provocado que en esta subzona se encuentren las siguientes condiciones extremas:

= Arcillas fuertemente consolidadas por efecto de rellenos y grandes sobrecargas de
construcciones aztecas y coloniales,

= Arcillas blandas, asociadas a lugares que han alojado plazas y jardines durante
largos periodos de tiempo, y

= Arcillas muy blandas en los cruces de antiguos canales.

Asi mismo, el intenso bombeo para surtir de agua a la ciudad se refleja en el aumento
general de la resistencia de los estratos de arcillas por efecto de la consolidacion inducida,
como se observa en la figura 1.14, de igual manera es bueno comparar esta figura con la
figura 1.12 y 1.13; ademas en la tabla 1.4 se presenta un resumen de la estratigrafia
caracteristica de esta subzona.

Figura 1.14 Sondeo de cono eléctrico en la subzona del Lago Centro II.
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TABLA 1.4. ESTRATIGRAFIA Y PROPIEDADES, LAGO CENTRO II

Espesor, Y, en c, en ¢, en
%

Estrato en m t/m’ t/m’ grados
Costra superficial 6al0 1.7 4 25
Serie arcillosa superior 20 a 25 1.3 3 -
Capa dura ** 3a$ 1.5a1.6 0alo 25a36
Serie arcillosa inferior 6a8 13al4 6al2 -

* En orden de aparicion a partir de la superficie
** La informacion disponible es muy limitada, los parametros presentados corresponden a pruebas triaxiales CU

1.2.2 Zona de Transicion

Los depositos lacustres del centro de la cuenca van cambiando a mediad que se
acercan al pie de Las Lomas; lo que ocurre es que entre las arcillas lacustres van
intercaldandose capas de suelos limosos, cuerpos de arenas fluviales y, en ciertos casos,
especialmente en la desembocadura de arroyos y rios, importantes depositos de gravas y
boleos. Obviamente la aportaciones fluviales de Las Lomas al gran vaso de sedimentacion,
que es la planicie, se depositan especialmente en el quiebre morfoldégico Lomas-Planicie.
Figura 1.15.

Figura 1.15 Estratigrafia de la zona de transicion.

37



CAPITULO 1
PROPIEDADES DE LOS SUELOS COHESIVOS TOTALMENTE SATURADOS

El 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 clasticos fluviales y aluviales se acumulaban
consecuentemente en el quiebre morfoldgico y se interestratificaban localmente con la serie
arcillosa lacustre superior. Sin embargo, en la serie arcillosa lacustre inferior, las
aportaciones de los glaciares que bajaron en el Illinois Inferior hasta el rio Hondo, Virreyes,
Tacubaya, Barranca del Muerto y San Angel, depositando morrenas con fuertes volimenes
de clasticos y boleros, lograron formar acumulaciones aluviales extensas que parten del pie
de Las Lomas y se adentran en la planicie aluvial. En la figura 1.15 se reproduce este hecho
en el corte geoldgico, que muestra la estratigrafia de la zona de Transicion.

1.2.2.1 Caracteristicas generales

Los depésitos de transicion forman una franja que divide los suelos lacustres de las
sierras que rodean al valle, de los aparatos volcanicos que sobre salen en la zona del lago.
Estos materiales de origen aluvial se clasifican de acuerdo al volumen de clasticos que
fueron arrastrados por las corrientes hacia el lago y a la frecuencia de los depositos; asi, se
generaron dos tipos de transiciones: interestratificada y abrupta.

1.2.2.2 Condicion interestratificada del poniente

Esta condicion se presenta en los suelos que se originaron al pie de barrancas, donde
se acumularon los acarreos fluviales que descendieron de Las Lomas a la planicie; estos
depositos tienen semejanza con deltas, solamente que se extendieron hasta la arcilla del
antiguo lago de Texcoco, formandose intercalaciones de arcilla lacustre con arenas y gravas
de rio, en el proceso de formacion de los suelos, el ancho de la franja de estos depdsitos
transicionales interestratificados varid segin el clima prevaleciente en cada época
geoldgica; asi, cuando los glaciares de las barrancas de Las Lomas se derritieron, a fines de
la Tercera Glaciacion, los depositos fluviales correspondientes (formados al pie de los
abanicos volcéanicos) resultaron mucho mas potentes y extensos que los originados a fines
de la Cuarta Glaciacion, 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 drea contiene en sus partes
mas profundas, debajo de la llamada Capa Dura, depositos cadticos glaciales, laharicos y
fluvioglaciales caracterizados por enormes bloques depositados en la boca de las barrancas
de San Angel, Barranca del Muerto, Mixcoac, Tacubaya, Tarango y Rio Hondo figura 1.16.

38



CAPITULO 1
PROPIEDADES DE LOS SUELOS COHESIVOS TOTALMENTE SATURADOS

Figura 1.16 Transicion estratificada ancha.

Por otra parte, los depositos aluviales pueden ser recientes, y entonces sobreyacen a
los depositos lacustres, asi como lo muestra la figura 1.3; tal es el caso de la cubierta de
suelos negros, orgéanicos, arenosos y limoarcillosos del Holoceno, que se extiende desde el
pie de Las Lomas sobre 2 ¢ 3 km al oriente formando las riberas del lago historico de los
Toltecas y Mexicas. Otra zona de transicion interestratificada ancha se extiende del Valle
de Cuautepec hacia el sur figura 1.17.

Figura 1.17 Transicion estratificada angosta.

La zona de transicion, como sea ha venido mencionando, 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 aluvial, dependiendo sus
espesores de las transgresiones y regresiones que experimentaba el antiguo lago.

La frontera entre las zonas de transicién y del lago se defini6 donde desaparece la
zona arcillosa inferior, que corresponde aproximadamente donde la curva de nivel de la
Capa Dura; esta a 20 metros de profundidad respecto al nivel medio de la planicie.
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Es conveniente dividir esta zona de transicion en subzonas, en funcién a la cercania a
Las Lomas y sobre todo del espesor de los suelos relativamente blandos; se identifican asi
las transiciones alta y baja, que a continuacion se describen.

a) Transicion Alta. Es la subzona de transicion mas proxima a Las Lomas; presenta
irregularidades estratigraficas producto de los depoésitos aluviales cruzados; la
frecuencia y disposicion de estos depdsitos depende de la cercania a antiguas
barrancas. Bajo estos materiales se encuentran estratos arcillosos que sobreyacen a
los depositos propios de Las Lomas. Esto lo podemos apreciar en la figura 1.18. La
estratigrafia cominmente encontrada tiene las caracteristicas presentadas en la tabla
1.5 yla figura 1.19.

Figura 1.18 Estratigrafia tipica en la zona de transicion alta.
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Figura 1.19 Sondeo de cono eléctrico en la subzona de transicion alta.

TABLA 1.5. ESTRATIGRAFIA Y PROPIEDADES, TRANSICION ALTA

Espesor, Y, en c, en ¢, en
*

Estrato en m t/m’ t/m’ grados
Costra superficial 8alo 1.6 10 20
Suelos blandos 4a6 1.3 5 0

* En orden de aparicion a partir de la superficie
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b)

=

Transicién Baja. Corresponde a la transicion vecina a la zona del lago; aqui se
encuentra la serie arcillosa superior con intercalaciones de estratos limoarenosos de
origen aluvial, que 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 ubicacion del sitio en estudio respecto a las corrientes
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 I o Centro II, teniendo en cuenta que.

La costra superficial esta formada esencialmente por depositos aluviales de
capacidad de carga no uniforme,

Los materiales compresibles se extienden unicamente a profundidades maximas del
orden de 20 metros,

Existe interestratificacion de arcilla y suelos limoarenosos, y

Se presentan mantos colgados.

En la figura 1.20 podemos observar los resultados de un sondeo de cono caracteristico
de esta subzona.

Figura 1.20 Sondeo de cono eléctrico en la subzona de transicion baja.
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1.2.2.3 Condicion abrupta cercana a los cerros

Esta condicion se identifica en el contacto entre los rellenos de la cuenca y los cerros
que sobresalen de dicho relleno, a manera de islotes; en este caso, los depositos fluviales al
pie del cerro son practicamente nulos, lo cual origina que las arcillas lacustres estén en
contacto con la roca figura 1.21. Esta transicion abrupta se presenta en el Pefidon de los
Banos, el Pefion del Marqués, el cerro de la Estrella y el cerro del Tepeyac; la estratigrafia
tipica de estas zonas esta integrada por la serie arcillosa lacustre interrumpida por
numerosos lentes duros, de los materiales erosionados de los cerros vecinos.

Figura 1.21 Transicion abrupta de islote a depositos lacustres.

Es interesante mencionar que en la cercania del Pefion de los Bafios 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
figura 1.22.

Figura 1.22 Sondeo de cono eléctrico cercano al Pefion de los Bafios
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1.2.3 Zona de Las Lomas

En la secuencia estratigrafica de las Lomas se identifican cuatro fendémenos
geologicos:

= La acumulacion de potentes depositos de erupciones volcanicas explosivas.

= La erosion subsecuente de estos depdsitos, formandose profundas barrancas.

= Depositos de barrancas de morrenas, y

= El relleno parcial de esas barrancas con los productos clasticos de nuevas
erupciones.

Las anteriores unidades quedan separadas unas de otras por suelos rojos, amarillos o
cafés segln el clima que rigi6 después de su emplazamiento. En la figura 1.23 se muestra
esa estratigrafia, que se extiende sobre un intervalo que cubre el ultimo medio milléon de
anos.

Figura 1.23 Estratigrafia de Las Lomas.
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1.2.3.1 Caracteristicas generales

La zona de Las Lomas esta formada por las serranias que limitan a la cuenca al
poniente y al norte, ademas de los derrames del Xitle al SSW; en las sierras predominan
tobas compactas de cementacion variable, depositos de origen glacial y aluviones. Por su
parte, en el Pedregal del Xitle, los basaltos sobreyacen a las tobas y depdsitos
fluvioglaciales mas antiguos.

1.2.3.2 Zona poniente

a) Sierra de las Cruces. Estd constituida por abanicos volcénicos, caracterizandose
superficialmente por la acumulacién de materiales piroclasticos durante su actividad
explosiva (principalmente en el Plioceno inferior) y que fueron retransportados por
agua y hielo en épocas posteriores.

En la formacién de Las Lomas se observan los siguientes elementos litoldgicos,
producto de erupciones de grandes volcanes andesiticos estratificados.

Horizontes de cenizas volcdnicas. De granulometria variable, producidos por
erupciones violentas que formaron tobas cementadas depositadas a decenas de kilometros
de distancia del crater.

Capa de erupciones pumiticas. Correspondientes a la actividad volcanica de mayor
violencia y que se depositaron con lluvia, en capas de gran uniformidad hasta lugares muy
distantes del crater.

Lahares. Definidos como acumulaciones caoticas de material piroclastico arrastrado
lentamente en corrientes lubricadas por agua, generadas por lluvia torrencial inmediatas a la
erupcion.

Lahares calientes. Correspondientes a corrientes impulsadas y lubricadas por gases
calientes; son las menos frecuentes que estdn asociadas a erupciones paroxismicas de
extraordinaria violencia; las arenas y gravas azules son las mas representativas de estos
depositos.

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

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

Depositos fluviales. Correlacionables con la formacion clastica aluvial del relleno de
la cuenca del Valle de México.

Suelos. Producto de la alteracion de lahares y cenizas, de color rojo y gris asociados a
climas hiimedos y aridos, respectivamente.
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Por otra parte, los depdsitos mas antiguos presentan fracturamiento y fallamiento
tectonico dirigidos principalmente 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 volcan Ajusco y avanzaron en sus frentes hasta la planicie 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 (Figura
1.24). A la zona cubierta por lavas, se le identifica como los pedregales: San Angel,
San Francisco, Santa Ursula, Carrasco y Padierna.

Nota el corte A-A’
esta en la fig 1.25

Figura 1.24 Geologia del Pedregal del Xitle

Por otra parte, debe de haber existido otro importante valle aiin mas al Sur, entre las
Fuentes Brotantes de Tlalpan y a 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.
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Muy anteriormente a la erupcion del Xitle, en el Illinois (hace 200 000 afos)
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 lo
que hoy es San Angel. Indicios de morrenas con multitud de bloques grandes se han
encontrado en San Angel asi como en las Fuentes Brotantes; por consiguiente, debajo de las
lavas del Pedregal de San Angel deben existir importantes acumulaciones de morrenas y
secuencias fluvioglaciales derivadas de su erosion. Por otra parte, también puede asegurarse
que antes de las lavas del Xitle cubrieran el sitio, este valle fue inundado por otras coladas
lavicas, esto lo podemos apreciar en el corte geologico que se presenta en la figura 1.25.

Figura 1.25 Seccion Chichinautzin-Lomas cortando el Pedregal de San Angel (corte A-A’
de la fig. 1.24)

1.2.3.3 Zona norte

Esta region corresponde a la sierra de Guadalupe; se integra principalmente por rocas
volcénicas daciticas y andesiticas, en forma de un conjunto de elevaciones démicas que se
extienden desde el Tepeyac en el SE de la sierra, hasta la zona Barrientos, en el NW. En su
parte central, esta sierra esta afectada por un graben que se extiende al NNE, formando el
valle de Cuautepec; en el extremo septentrional de dicho graben y genéticamente ligado a
¢l, se eleva un volcéan, cuyas cumbres erosionadas constituyen las porciones mas altas de la
sierra de Guadalupe y se denomina el cerro Tres Padres.

El tectonismo que ha regido el vulcanismo de la sierra de Guadalupe remota al
Mioceno Medio; consistente de fracturas y fallas dirigidas al ESE. El graben de Cuautepec,
como se menciond, obedece a un tectonismo dirigido al NNE ocurrido en el Mioceno
Superior. Finalmente, un tectonismo con el alineamiento de la sierra de Santa Catarina,
afecta a la totalidad de la sierra de Guadalupe en el Plioceno Superior y Pleistoceno.

Una caracteristica de la sierra de Guadalupe son los potentes depodsitos de tobas
amarillas que cubren los pies de sus numerosas elevaciones en forma de abanicos aluviales.
Estas tobas consisten de estratos de vidrio pumitico fino a grueso; son los productos de las
erupciones violentas que generaron 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

47



CAPITULO 1
PROPIEDADES DE LOS SUELOS COHESIVOS TOTALMENTE SATURADOS

erosion pluvial y eolica, formandose pequefios depdsitos de aluviones y loess. Finalmente,
al azolvarse la cuenca de México a consecuencia de la formacion de la sierra de
Chichinautzin, la sierra de Guadalupe fue rodeada por depodsitos aluviales y lacustres en el
sur, este y norte; de estos depdsitos emerge esta sierra hoy como isla.

Como se ha venido describiendo, en la zona de Las Lomas, eventualmente se
encuentran rellenos no compactados, utilizados para nivelar terrenos cerca de las barrancas
y tapar accesos y galerias de minas antiguas.

Todos estos materiales presentan condiciones irregulares de compacidad y
cementacion, que determinan la estabilidad de las excavaciones en esta zona; por ello,
exceptuando a los cortes en lahares compactados, en los demds depodsitos pueden
presentarse mecanismos de falla, como los que a continuacion se presentan:

Tobas y lahares fracturados. Estos materiales pueden presentar fracturas en
direcciones concurrentes que generan bloques potencialmente inestables; estos bloques
pueden activarse bajo la accion de un sismo o por efecto de la alteracion de las superficies
de fracturamiento, al estar sometidas a un humedecimiento producto de la infiltracion 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 los tobas, es que algunas de ellas son muy resistentes al
intemperismo y que incluso endurecen al exponerse al ambiente mientras que otras son
facilmente degradables y erosionables.

Depositos de arenas pumiticas y lahares de arenas azules. Estos suelos estan en
estado semicompacto y se mantienen en taludes verticales debido principalmente a la
cohesion aparente generada por la tension superficial asociada a un bajo contenido de agua;
por lo tanto, el humedecimiento o secado de estos materiales puede provocar la falla de los
cortes.

Lahares poco compactos y depositos glaciales y fluvioglaciales. Estos depositos
presentan una compacidad y cementacion muy erratica, por lo que la erosion progresiva de
origen edlico y fluvial tienden a generar depositos de talud creciente, que solo detienen su
avance cuando alcanzan el &ngulo de reposo del suelo granular en estado suelto.

De la descripcion anterior se concluye que los principales agentes de activacion son el
agua y el viento, por lo cual es necesario proteger estos materiales contra un intemperismo
prolongado.

Basaltos. Son pedregales generados por el Xitle, 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 funcion de los planos
principales de fracturamiento y no de la resistencia intrinseca de la roca; en el caso de
cavernas grandes debe estudiarse la estabilidad de los techos. En la exploracion geotécnica
de esta zona tiene mas valor el reconocimiento geologico detallado y la perforacion
controlada con martillos neumaticos en mayor numero de puntos, que la obtencion de
muestras con barriles de diamante y maquinas rotatorias.
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CAPITULO 2

CALCULO DE DEFORMACIONES EN SUELOS COHESIVOS TOTALMENTE
SATURADOS.

2.1 EL FENOMENO DE LA DEFORMACION EN LOS SUELOS
La compresion de un suelo se debe a dos causas (ref. 7):

a) Por una parte a un reacomodo de sus particulas, que produce una disminucién de su
relacion de vacios.

b) Una deformacion de los propios granos bajo la accion de las fuerzas que se ejercen
en los puntos de contacto.

Consideremos un suelo seco contenido en un recipiente cilindrico figura 2.1a, y
observemos que las fuerzas de contacto que act@ian entre las particulas figura 2.1b, las
cuales sean dividido en una componente normal N y una componente tangencial T a las
superficies de contacto (ref. 6). Las fuerzas de contacto producen deformaciones elasticas y
plasticas en la vecindad de los puntos de contacto, las cuales ocasionan un aumento del area
de contacto entre los granos figura 2.2a. Si existen particulas de forma laminar, éstas
sufriran una flexién, como se indica en la figura 2.2b. Ademdas una vez que la fuerza
cortante excede la resistencia al corte, ocurrira un deslizamiento entre los granos figura 2.2¢c
(ref. 6).

La deformacion de la masa de suelo se debera en parte al resultado de la deformacion
de la particula individuales y en parte al deslizamiento entre las particulas. Se ha observado
experimentalmente que el movimiento de los granos, con el subsecuente reacomodo de los
mismos, es el causante de la mayor deformacion de los suelos. Debido a que el
deslizamiento produce una deformacion no lineal e irreversible, es de esperarse que la
relacion esfuerzo-deformacion unitaria de un suelo sea fuertemente no lineal e irreversible,
lo cual nos indica que la curva esfuerzo-deformacion unitaria no es una linea recta y no es
unica para ciclos de carga y descarga.

Figura 2.1 Representacion esquematica de la fuerza de transmision a través del suelo. (a)
Seccidn a través de una caja llena de suelo. (b) Agrandamiento a través de una porcion de
suelo mostrando las fuerzas que actuan en dos puntos de contacto.
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Figura 2.2 Causas del movimiento relativo entre las particulas del suelo.

(a) Movimiento de las particulas debido a la deformacion del contacto. Linea que muestra
la superficie de las particulas después de la carga, la linea punteada muestra la superficie
antes de la carga.

(b) Movimiento relativo de las particulas debido a la inclinacion de la lamina de particulas.
(c) Movimiento relativo de las particulas debido al deslizamiento interparticular.

Asi, las deformaciones que sufre un elemento de suelo son el resultado de
deformaciones dentro de las particulas y de movimientos relativos entre las propias
particulas que forman dicho elemento (ref. 6). En cada uno de los contactos pueden ocurrir
deformaciones unitarias de gran magnitud. Existen fundamentalmente dos mecanismos de
deformacion en los suelos granulares: distorsion (y rotura) de particulas individuales y
movimientos relativos entre granos como resultado de un deslizamiento o un giro. Estos
dos fendmenos rara vez son independientes entre si; por ejemplo, el conjunto de particulas
mostrado en la figura 2.3, seria estable bajo el sistema de fuerzas mostrado si los granos
fueran rigidos y no deslizaran entre si; dado que las particulas no son rigidas, su
deformacion causaria pequefios movimientos, produciendo el colapso del conjunto.
Mientras que los movimientos entre granos son los causantes de las grandes deformaciones
de los suelos, estos desplazamientos no serian posibles si no hubiera distorsiones de las
particulas (ref. 6).

Figura 2.3 Colapso de un arreglo inestable de particulas.
(Lambe y Whutman, 1969)
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En los suelos cohesivos ahi que tomar en cuenta ademés de la interaccion entre las
particulas del suelo y el agua que las rodea, como se muestra en la figura 2.4; otro
fenémeno que ocurre, dicho fendémeno consiste en la influencia de los iones de las sales del
agua sobre la superficie de las particulas figura 2.5. Estos efectos producen diversas clases
de estructura en las arcillas, como se indica en la figura 2.6 (ref. 6).

Figura 2.4 Capa de fluido rodeando una muy pequena particula de suelo.
(a) Antes de la carga. (b) Particulas comprimidas, juntandose debido a la carga.
(Lambe y Whitman, 1969)

Ma H|a h:a Ma C Ca

L AN /;\._‘
[_a_r‘[i_n:_ulgas de Arcilla L +4Lally = ’_J + &NaCl
|| ] VoV

Ha HNa MNa Ha Ca Ca
Figura 2.5 Intercambio de iones en una reaccion. (Lambe y Whitman, 1969)

=

Figura 2.6 Estructura sedimentada. (a) Floculacién salada. (b) Floculacion no salada.
(c) Dispersion. (Lambe y Whitman, 1969)
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La forma de la curva esfuerzo-deformacion unitaria de un suelo depende de la
relacion entre el esfuerzo vertical y los esfuerzos horizontales, es decir, es funcion del tipo
de prueba. Como podemos ver en la figura 2.7, se muestran las curvas esfuerzo
deformacion unitaria para pruebas de compresion isotropica, de compresion confinada y de
compresion triaxial (ref. 6).

Compresion
Compresion Confinada

Isotrépica

Tensién Vertical

Compresion
Triaxial

Deformacion Vertical

Figura 2.7 Comparacion de las curvas tension-deformacion, para los tres tipos de
compresion.
(Lambe y Whitman, 1969)

No es usual que en el terreno se presente una compresion isotropica, mientras que la
compresion confinada es bésicamente un fendémeno de cambio de volumen. En la
compresion triaxial ocurren deformaciones unitarias laterales, pudiendo considerarse ésta
como un cambio de forma. Por lo tanto, para el estudio de la deformacion de un suelo, ésta
se puede dividir en dos componentes:

a) Una compresion por cambio de volumen.
b) Una compresion por cambio de forma.

2.1.1 Compresion por cambio de volumen.

Si sometemos una muestra de suelo granular a un ensaye de compresion sin
deformacion lateral (compresion confinada) obtenemos una curva de compresibilidad como
la de la figura 2.8a (ref. 7). Al inicio de la carga, las deformaciones son grandes, las cuales
se deben a movimientos y a reacomodo de los granos. Cuando el esfuerzo vertical aumenta,
los movimientos disminuyen y las deformaciones son el resultado de la compresion
aproximadamente eldstica de los propios granos. El ciclo de descarga y recarga ABCA
figura 2.8a, que no coinciden con la curva inicial, muestran que el comportamiento del
esqueleto solido no es reversible.
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Bajo esfuerzos altos se presenta rotura de los granos, que se traduce en un cambio de
pendiente de la curva de la figura 2.8b (ref. 7).

Dominio N Dominio
‘ e
\\
0.8 |
Uni \
nlforme \\\
\
06 + GranulareS N
0.4 |
Oz Oz
= 0 } i i =
1 10 100 1000
a) Normal b) Logaritmica

Figura 2.8 Curvas de Compresion.

Cabe senalar que en arcillas totalmente saturadas, la compresion por cambio de
volumen ocurre a largo plazo, debido a al baja permeabilidad del suelo.

2.1.2 Compresion por cambio de forma

Si se aplica una carga relativamente rdpida a un suelo cohesivo totalmente saturado,
éste sufre una deformacién practicamente a volumen constante, pues el agua no alcanza a
salir por la baja permeabilidad de la arcilla.

2.2 EFECTO DE LA PRESION DE CONFINAMIENTO

Consideremos una muestra de suelo sometido a una presion de confinamiento p., y
apliquemos un esfuerzo desviador; en la figura 2.9 se muestra una curva tipica esfuerzo
desviador-deformacion unitaria de un suelo en compresion triaxial. Observamos que el
tramo inicial es una linea recta, y que después de cierto nivel de esfuerzo se convierte en
una curva de concavidad hacia abajo. A la pendiente de la recta inicial se le conoce como
modulo tangente inicial E; del suelo. Algunos ingenieros utilizan el modulo de deformacion
al 50% de la falla, el cual se denomina Esy.

Oz y Oz

/ ‘ch

/ ‘Tpc

/ ‘T
Oz

&z

Figura 2.9 Curva esfuerzo-deformacion unitaria de un suelo.
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En términos generales, al aumentar la presion de confinamiento p, se incrementa la
rigidez de un suelo, siendo este fendmeno mas acusado en suelos friccionantes. En la figura
2.10 se muestra la variacion del modulo tangente inicial E; (o Esg) con la presion de
confinamiento de un suelo.

Ei

Pc
Figura 2.10 Variacion del médulo tangente inicial con la presion de confinamiento.

Una forma de tomar en cuenta el fenomeno del incremento de rigidez con el
confinamiento consiste en el empleo del criterio de Jambu (ref. 8), que establece que el
modulo tangente inicial de deformacion esta dado por:

E=E, +Kpu[p"] RN ()

a

Donde

E; = modulo tangente inicial de la deformacion

Ei, = modulo tangente inicial de deformacion para un confinamiento efectivo igual a cero.
K = coeficiente que depende de la rigidez del material.

Pa = presion atmosférica, 10.3 [t/m’].

pc = presion de confinamiento.

n = exponente que depende de la clase de suelo.

En el campo, los esfuerzos horizontales por peso propio del suelo en general son
diferentes del esfuerzo vertical figura 2.11.

Figura 2.11 Esfuerzo de un elemento de suelo. Esfuerzo por peso propio.
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Es usual tomar una presion de confinamiento de campo dada por:

pvo +pho+pho — pvo +2pho

=Pt ProtPro _PwtPio 2
Py ; ; (2)

La presion horizontal vale:

Do =K, D, (3)

Donde K, es el coeficiente de presion en reposo, y esta dado por (ref. 9):
K, =(1-seng’XOCR)"* ............(4)
Donde:

¢=angulo de friccion int erna del suelo.
OCR =relacion de preconsolidacion del suelo.

Reemplazando la ecuacion 3 en la ecuacion 2, tenemos:

1+2K
p =K )

Si se construye una obra de ingenieria, ésta produce incrementos de esfuerzo oy, oy, y
o, figura 2.12.

Figura 2.12 Esfuerzos en un elemento de suelo. Incrementos de esfuerzo por la presencia de
una obra de ingenieria.
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La presion de confinamiento se incrementa en la cantidad:

pcf:pco_'_Apc

Ap, :(;j(az +0,.+0, )

donde

por lo tanto;
c.to,to,
Py=Peo™ 3

Por otra parte el modulo de Poisson se puede obtener de manera aproximada de la
siguiente forma: consideramos un estrato de suelo cubierto por otros estratos en proceso de
sedimentacion, en el cual, por simetria, la deformacion horizontal vale cero:

g,=0
aplicando la ley de Hooke, tenemos:

o ~{ g [puolpp )0

pero
pho = Ko pvo
por lo tanto, el modulo de Poisson vale;
K
D=7, 8
sy

2.3 INCREMENTO NETO DE CARGA

Se define el incremento neto de carga, o presion neta de la siguiente manera:

g, =49— D,
donde

q = presion media de contacto entresuelo y cimiento.
Pvo = presion total previamente existente al nivel de desplante, debida a peso propio del
suelo.
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2.4 INFLUENCIA DE LA CLASE DE SUELO

La magnitud y la evolucion de las deformaciones de un suelo dependen
fundamentalmente del tipo de material y de la presencia del nivel de aguas freaticas (NAF).
Se pueden distinguir cuatro clases de suelos:

a) Suelos friccionentes

b) Suelos cohesivos totalmente saturados

¢) Suelos cohesivos parcialmente saturados
d) Suelos cementados parcialmente saturados

Debido a lo extenso del tema, y aun cuando son de gran importancia, se omiten los
aspectos dindmicos; asi como solo nos enfocaremos al inciso b (suelos cohesivos
totalmente saturaros), ya que los otros tipos de suelo quedan fuera del alcance del tema de
tesis.

2.5 SUELOS COHESIVOS TOTALMENTE SATURADOS

En los suelos cohesivos totalmente saturados se presentan expansiones inmediatas
producidas por excavacion, asentamientos inmediatos a volumen constante (por
recompresion y por compresion) y asentamientos diferidos con cambio de volumen (por
recompresion 'y por compresion). Ocurren también deformaciones transitorias y
permanentes, a volumen constante, producidas por sismo.

Las Normas de Cimentacién establecen que en cimentaciones compensadas se
calcularan:

a) Los movimientos instantaneos debidos a la carga total transmitida al suelo por la
cimentacion (asentamientos inmediatos a volumen constante).

b) Las deformaciones transitorias y permanentes del suelo de cimentacion bajo cargas
sismicas; y

¢) Los movimientos diferidos debidos al incremento neto de carga en el contacto
cimiento-suelo.

En una excavacion pueden ocurrir fuertes expansiones inmediatas debidas a
deformaciones del suelo a volumen constante.

Para ejemplificar las deformaciones que experimenta un suelo cohesivo totalmente
saturado, podemos considerar un edificio apoyado en una cimentacion parcialmente
compensada a base de un cajon de cimentacion de concreto reforzado, en un suelo de este
tipo. Para alojar el cajon es necesario efectuar un corte, lo que produce expansiones
inmediatas del fondo de la excavacion. Al construir el edificio, las expansiones se
recuperan mediante hundimientos, que se denominan asentamientos por recompresion.
Debido al incremento neto de carga, se presentan hundimientos inmediatos adicionales, que
se denominan asentamientos por compresion. Finalmente, debido al incremento neto de
carga, ocurren hundimientos diferidos debidos al fenomeno de consolidacion de la arcilla.
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El célculo de las deformaciones anteriores se puede llevar a acabo de la siguiente
forma:

Expansiones inmediatas. Se ha observado que las expansiones inmediatas son de
tipo elastico, por lo que con frecuencia se calculan empleando la teoria de la elasticidad.
Sin embargo, es conveniente considerar que el modulo de elastico del suelo es no lineal y
ademds aumenta con la presion de confinamiento. EI mddulo eléstico no lineal se suele
obtener mediante pruebas de compresion triaxial (de preferencia del tipo consolidadas-no
drenada), aplicando para cada presion de confinamiento ciclos de carga y descarga en el
suelo. Las expansiones inmediatas se pueden calcular utilizando un moédulo eléstico lineal
E., pero, por lo comentado en el cuerpo de este capitulo, el computo serd sélo aproximado,
por el marcado comportamiento no lineal de los suelos. Cabe sefialar que en algunos sitios
de la ciudad de México, la arcilla exhibe un médulo elastico no drenado del orden de 50
kg/cm2 (ref. 10).

Asentamientos inmediatos por recompresion. Los asentamientos inmediatos por
recompresion se calculan con la teoria de la elasticidad, pero conviene considerar que el
modulo de deformacion en recompresion es no lineal y que se acrecienta con la presion de
confinamiento. El célculo se efectia de manera similar al de las expansiones, pues el
modulo de recompresion es muy parecido al de expansion; el signo de los esfuerzos es
ahora de compresion.

Asentamientos inmediatos por compresion. Los asentamientos inmediatos por
compresion se calculan con la teoria de la elasticidad, pero conviene considerar que el
modulo de deformacion es no lineal y que aumenta con la presion de confinamiento.

Asentamientos diferidos por recompresion y compresion. Las cargas por
recompresion y compresion producen asentamientos diferidos ocasionados por cambio de
volumen al ser expulsada el agua. Estos se calculan con los resultados de pruebas de
consolidacion unidimensional.

2.6 CONSOLIDACION

En suelos cohesivos totalmente saturados, el efecto del aumento de la carga consiste
en expulsar algo de agua en los poros; a este proceso se le llama consolidacion. Se presenta,
entonces, una reduccion gradual del volumen hasta que se alcanza la presion interna de
equilibrio; una reduccion de la carga puede causar expansion, cuando el suelo puede
permanecer saturado.

Al aplicar una carga sostenida en un suelo cohesivo totalmente saturado se presenta
una deformacion a largo plazo, debida al fenémeno de consolidacion del suelo. En general
se acepta que la consolidacion consta de dos procesos:

a) Consolidacion primaria, debida al fenomeno de expulsion del agua del suelo.

b) Consolidacion secundaria, debida a una deformacién viscoplastico de las particulas
del suelo.
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La deformacion por consolidaciéon primaria se puede calcular con la teoria de
Terzaghi (anexo 1, ref. 1) y la deformacion por consolidacion secundaria se puede calcular
con la teoria de Zeevaert (ref. 11).

Se dice entonces que un suelo esta fotalmente consolidado cuando su volumen
permanece constante bajo la accion de un estado de esfuerzo constante. Un suelo
normalmente consolidado es aquel en el cual las condiciones actuales corresponden a su
presion de consolidacion final o extrema. Cuando un suelo esta sometido a una sobrecarga
que es inferior a la presion extrema de consolidacion que existid en algin momento del
pasado, se dice que esta preconsolidado; esto sucede, por ejemplo, en el caso de suelos
consolidados bajo la accioén de una capa de hielo que ya no existe. Cuando se presenta una
cambio en las condiciones del esfuerzo, se tiene que alcanzar un nuevo estado de equilibrio.

Al considerar la mecanica de la compresion de los suelos, se puede suponer que tanto
los granos minerales como el agua de los poros son incompresibles. De esta manera, el
efecto inmediato (sobre una masa de suelo) de un aumento del esfuerzo total, consiste en la
elevacion de la presion del agua en los poros. A medida que el agua de los poros va
saliendo del suelo, este aumento de presion se disipa con lentitud. Cuando se ha disipado la
totalidad del aumento de la presion del agua en los poros, el suelo vuelve a estar totalmente
consolidado. Terzaghi (1943) sugirid el modelo que se muestra en la figura 2.13a para
ilustrar el proceso, con resortes de acero para representar el suelo. Se supone que el piston
sin friccion esta soportando los resortes y que el cilindro esta lleno de agua. Al aplicar una
carga al piston con la valvula cerrada, la longitud de los resortes permanece invariable,
puesto que el agua (se supone) es incompresible. Si la carga induce un aumento del
esfuerzo total de Ao, entonces la totalidad de este aumento debe ser absorbido por un
aumento igual de la presion del agua en los poros (figura 2.13b). Cuando se abre la valvula,
el exceso de presion del agua en los poros causa el flujo de ésta hacia fuera, la presion
disminuye y el piston se hunde a medida que se comprimen los resortes. En esta forma, la
carga se transfiere en forma gradual a los resortes, reduciendo su longitud, hasta que toda la
carga es soportada por éstos. Por consiguiente; en la etapa final, el aumento de esfuerzo
efectivo (“efectivo” en cuanto a causar compresion) es igual al aumento del esfuerzo total,
y el exceso de presion del agua en los poros se ha reducido a cero. La velocidad de
compresion depende del grado de apertura de la valvula; esto es analogo a la permeabilidad
del suelo.

Figura 2.13 Consolidacion unidimensional.
(a) Modelo de Terzaghi. (b) Curva esfuerzo/tiempo.
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En el estudio de la consolidacion, un suelo puede considerarse como un esqueleto
compresible de particula minerales (que en si mismas son incompresibles). Si también se
supone que el suelo permanece saturado a lo largo de todo el proceso de consolidacion, se
puede decir que la disminucion del volumen que se produce es igual al volumen del agua
que se expulsa hacia fuera, y que éste estad representado por la variacion de la relacion de
vacios

Se puede suponer que el asentamiento inmediato debido a la compresion elastica de
un suelo se produce en forma instantanea después de un aumento del esfuerzo. Sin
embargo, en el proceso de consolidacion, debe transcurrir cierto tiempo mientras el agua se
infiltra en el suelo y se disipa el exceso de presion el los poros. Por consiguiente, el ritmo al
que se verifica la consolidacion depende en alto grado de la permeabilidad del suelo.
También depende, aunque en menor medida, del flujo plastico de deformacion del
esqueleto de las particulas del suelo y de la compresibilidad de los constituyentes del
mismo, tales como aire, vapor de agua, materia organica y la propia materia solida. No
obstante, los suelos que dan lugar a la mayor parte de los problemas de asentamiento son
arcillas y limos totalmente saturados, con frecuencia de origen aluvial o de estuarios.

Por consiguiente, es conveniente considerar la consolidacion primaria como el cambio
de volumen debido a la expulsion del agua en los poros en un suelo saturado, y la
consolidacion secundaria como el resultado del flujo pléstico, deslizamiento de particulas,
etc.

2.6.1 Consolidacion Primaria.

Como hemos estado viendo la consolidacion consta de dos fendmenos superpuestos y
mezclados. El primero consiste en la transmision de la carga exterior, originalmente tomada
por le agua de los poros, a la estructura solida de suelo; esta transmision va acompaifiada de
una disminucién de volumen y de la correspondiente pérdida de agua intersticial que se
drena a través de la fronteras permeables del estrato, esta es la consolidacion primaria. Pero
es evidente que el proceso de disminucidon volumétrica, al ir acompafiado de un aumento de
presion efectiva, existe la aparicion de otra fuente de deformacion, debida a hora a efectos
discretos de reacomodo de particulas minerales, para adaptarse a la nueva estructura mas
cerrada. Este proceso recibe el nombre de consolidacién secundaria y no es tomado en
cuenta para en la teoria de consolidacion unidimensional de Terzaghi.

En las etapas iniciales de la consolidacion primaria, casi toda la carga exterior es
tomada por el agua intersticial y ha ocurrido poca deformacion volumétrica en la estructura
solida; es esto natural que se noten poco los efectos de deformacién por reacomodo,
consistentes quizd en pequefios deslizamientos relativos, giros y vuelcos de una particulas
respecto a otras; por eso la consolidacion secundaria serd poco perceptible en las etapas
tempranas de consolidacion primaria. Por el contrario, en las etapas finales del proceso
primario de consolidacion, mucha de la presion exterior ha sido ya transmitida a las
particulas minerales en forma de presion efectiva ha tenido ya lugar gran parte de la
deformacion volumétrica que ha de producirse; por esta razon, serd mucho mas relevante la
componente de deformacion por reacomodo relativo de las particulas minerales al adaptarse
a la nueva estructura mas cerrada. La consolidacion secundaria se hara mucho mas
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importante relativamente hablando; a medida que el proceso primario avance; de hecho en
las ultimas etapas del proceso primario la consolidacion secundaria pude ser de capital
importancia y también puede darse el caso de que el suelo continué¢ sometido al proceso
secundario mucho tiempo después de que el proceso primario haya terminado; por lo
menos para todo fin practico.

2.6.2 Consolidacion Secundaria.

Si la teoria de Terzaghi fuera un modelo perfecto del comportamiento de la
consolidacion, no se efectuaria compresion alguna después de que el exceso de presion de
poro se hubiera disipado por completo. Si se examinan las curvas tipicas de e/log, se ve que
la ultima parte de la curva tiene pendiente y es aproximadamente lineal. A esta etapa se le
llama consolidacion secundaria, o a veces compresion secundaria, y se le considera el
resultado de algun tipo de mecanismo de deformacion plastica relacionada con la estructura
del suelo.

Se cree que algunos factores influyen sobre la cantidad y la velocidad de la
consolidacion secundaria son: la relacion de esfuerzos principales (6'1/6"3), la velocidad del
aumento de carga, la temperatura del ambiente, la historia de esfuerzos y el espesor de la
capa. También, la consolidacion secundaria parece ser mayor en los suelos organicos, a
esfuerzos menores que el de preconsolidacion y cuando la carga queda bajo las
condiciones de K,, en comparacion con la carga isotropica.

En el estado presente de la tecnologia, no se ha establecido todavia alguna teoria para
este fendmeno, o fendmenos, de deformaciones, cuya validez haya sido confirmada. Para
fines de disefio se acepta usar la siguiente definicion de un coeficiente de consolidacion
secundaria:

C, = Cambio en el espesor unitario en un tiempo igual a logjo ciclo, después de haber
rebasado U = 10.

También, la cantidad de consolidacion secundaria es:

sc = cambio en espesor originado por la aplicacion sostenida de carga después de la
completa disipacion del exceso de presion de poro y de que la carga se haya
transferido por completo del agua del suelo a la estructura del suelo.

Para fines practicos, puede medir C, a partir de la pendiente de la curva e/log tiempo
entre T =100 min y t = 1000 min, o entre t = 1000 min y t= 10000 min. Sus valores tendran
los siguientes limites aproximados:

Arcillas preconsolidadas C,=<0.005
Arcillas normalmente consolidadas Cy,=0.005a0.05
Suelos organicos C,=>0.05a0.5

La relacion de C,/Cc estara en general entre los limites de 0.025 a 0.10 para los suelos

naturales, aplicandose los valores mayores a los suelos organicos (Mesri y Godlewski,
1977).
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2.7 DEFORMACION EN UN SUELO COHESIVO TOTALMENTE SATURADO.

La deformacion de un suelo cohesivo totalmente saturado es la suma de las
deformaciones a corto y largo plazo

0=0,+0
donde

0 = deformacion de un suelo cohesivo totalmente saturado.
0y = deformacion inmediata
0’ = deformacion a diferida.

2.7.1 Deformacion inmediata (a volumen constante)

La deformacion a corto plazo se obtiene usando en cada estrato la ley de Hooke.

g =— Eu‘ ? .....9)
o,=¢&,h,
5 = h"[az_U(a*my)]............(lo)
E

donde

0y = deformacion inmediata

h, = espesor del estrato.

E, = moédulo elastico del suelo.

v =relacion de Poisson.

oy = esfuerzo normal en la direccion x.
oy = esfuerzo normal en la direccion y.
o, = esfuerzo normal en la direccion z.

Cabe sefialar que el modulo E, se obtiene a partir de pruebas de compresion triaxial
consolidadas-no drenadas o no consolidadas-no drenadas.

2.7.2 Deformacion diferida (a largo plazo)

En la practica la deformacion diferida se conoce a partir de una prueba de
consolidacion.
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2.7.3 Prueba de consolidacién unidimensional.

Una prueba de consolidacion unidimensional consiste en colocar un espécimen de
suelo en un anillo que impide la deformacion lateral (compresion confinada). Se aplica un
incremento de carga y se mantiene sostenido durante un cierto intervalo de tiempo
(usualmente un dia). Se mide la evolucion de la deformacion durante este lapso, con lo que
se obtiene una curva de consolidacion, en la que se trazan en el eje de las ordenadas la
relacion de vacios y en el eje de las abscisas la presion aplicada (es usual graficar ésta en
escala logaritmica). El proceso se repite para varios incrementos de carga, con lo que se
dispone de una curva de consolidacion para cada incremento. En la figura 2.14 se muestra
una curva de consolidacion (ref. 1).

& U %
. - o
77777 _ Linea te¢ricadel0O% 1o %
a
° _ Tramo de
= a consolidacion
<]E" | primaria
\e ‘
N N e T —50 %
E \
o
° |
(9]
g |
S
=]
I3 |
— J— e e . J— — 0,
- | Tramo de 100 %
| consolidacion
‘ b secundaria
by
| i
ti/a t1 tso Tiempo (Esc. log.)

Figura 2.14 Determinacion del 0% y del 100% de consolidacion primaria en una curva de
consolidacion.

2.7.4 Deformacion de un elemento de suelo de espesor h,

Comenzaremos considerando un estrato de arcilla de espesor inicial h,, el cual, al ser
sometido a un incremento de carga, sufre una deformacion vertical o, como la que se
muestra en la figura 2.15, quedando con un espesor final hy.
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Figura 2.15 Deformacion de un elemento de suelo.
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Por lo tanto como consecuencia tendremos como resultado un asentamiento del orden
de:

S=h—h

e (1)

Sus relaciones de vacios inicial y final son las siguientes (figura 2.15):

h
= .12
L —(
hf
=T l13
=)

Supongamos que la compresion vertical se debe unicamente a una reduccion de los
vacios del suelo, entonces tenemos que (figura 2.15):

ho=h,+h,........[(14)
hy=h,+h........(5)

Ahora si reemplazamos las ecuaciones 14 y 15 en la ecuacion 11, obtenemos:

S=h,—hy........(16)
Sustituyendo las ecuaciones 12 y 13 en la ecuacion 16, tenemos:
5 = eohs _efhs = hs (eo _ef)

Dividiendo ambos miembros entre h,:

o h
h = i(eo _ef)

0

Tomando en cuenta las ecuaciones 12 y 14:
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Por lo tanto, despejando 6 tenemos:

f-c,)
S=-"""TIh 17
e 1)
Hagamos:
Ae=eo—ej
5= g o 18)
I+e,

La ecuacion 18 permite calcular la deformacion vertical de un estrato de suelo de
espesor inicial h,, en funciéon de su decremento de relacion de vacios y su relacion de
vacios inicial.

2.7.5 Curva de compresibilidad

Con los resultados de una prueba de consolidacion se puede calcular el decremento de
la relacion de vacios. En efecto, de la ecuacion 17:

o o) o
=e —(1 =e|l-—— |—............1
ef eo h (+eo) eo h h (9)

o o 0

Siendo & la deformacion al final de incremento de carga (después de que se disipo la
presion de poro) y h, el espesor del espécimen de suelo en el momento de aplicar la carga.

Usando la ecuacion 19 se calcula la relacion de vacios al final de cada incremento de
carga, con lo que se obtiene una curva de compresibilidad, como la que se muestra en
figura 2.16.

pvc' = presion de
preconsolidacion
I Rama de
Recompresion pvo' = presion debida a
peso propio del suelo

Vacios

Si pvo' = pvc' la arcilla se
encuentra normalmente
consolidada

Rama

Virgen
Si pvo' < pvc' la arcilla
se encuentra
preconsolidada

| | -
pvo' pvc' Presion vertical
efectivan pv', log

Figura 2.16 Curva de compresibilidad.
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En la curva de compresibilidad se pueden distinguir si la arcilla se encuentra
normalmente consolidada o preconsolidada. En efecto.

Si pvo’= pvc’: la arcilla se encuentra normalmente consolidada.

Si pyvo’<py’: la arcilla se encuentra normalmente preconsolidada.

2.8 ARCILLAS NORMALMENTE CONSOLIDADAS.
Este tipo de suelo se divide en dos tipos:

a) Arcillas sensitivas.

b) Arcillas no sensitivas.
2.8.1 Arcillas sensitivas.

Tienen estructura floculenta. La curva de compresibilidad de este tipo de arcillas se
muestra en la figura 2.17.

Rama
| cementada
[%2]
9o
Q
N Rama
o Virgen
g [¢]
c \ ., .
:g pvb' = presion critica
m .z .
0] pvo' = presion debida a
& peso propio del suelo
A pvb' < pvo'
! ! -
pvo’ pvp' Presion vertical

efectivan pv', log

Figura 2.17 Curva de Compresibilidad, Arcilla Sensitiva.

La deformacion se debe a consolidacion primaria y consolidacion secundaria.

5'=08,+5...........(20)

2.8.1.1 Consolidacion primaria
Op =0,U

Siendo U = porcentaje de consolidacion.

68



CAPITULO 2
CALCULO DE DEFROMACIONES EN SUELOS COHESIVOS TOTALMENTE SATURADOS

2.8.1.2 Calculo de la deformacion J, al término de la consolidacion primaria
2.8.1.2.1 Procedimiento no lineal.

Sea la siguiente ecuacion constitutiva figura 2.18.

**************************

Delta

Vacios

ho ht

Sélidos

1

,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,, NN S

Figura 2.18 Deformacion de un elemento de suelo.

dh__1 do. .. ()

h _vae+0'2 '
Do = pcie+pm'............(22)

Integremos la ecuacion 21. Al aumentar el esfuerzo de 0 a 6,, el elemento disminuye
su espesor de h, a hy. Por lo tanto, debemos integrar de h, a h¢ el primer miembro y de 0 a
o, el segundo miembro:

o h

dh 1 do,
o=l 4 p o,

pve

FJA)
5= 1—( ””J B (24)

Sea 0, = 0 la deformacion al término de la consolidacion primaria. La ecuacion (24)
queda:

(1)
5, = 1—( WJ SR )
pVe

La ecuacion (25) permite calcular la deformacion vertical de un estrato de suelo de
espesor inicial h,, al término de la consolidacion primaria.
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2.8.1.2.2 Procedimiento a partir de la curva de compresibilidad.

Consideremos la curva de compresibilidad de la figura 2.19. Se define el indice de
compresibilidad en la rama de recompresion C,, como la pendiente de dicha rama:

Rama de Recompresion

—

Asoed pvc' = presion de
preconsolidacion

Rama
Virgen

Relaciéon de vacios

| —
pvc' Presién vertical
efectivan pv', log

Figura 2.19 Curva de compresibilidad de una arcilla no sensitiva.

- A
C,= 7% = 2 l..(0)
logl —-| log Pvz'
b, b,

Donde (pvi’, €1) ¥y (pv2’, €2), son dos puntos sobre la rama de recompresion.

El indice de compresibilidad C. en la rama virgen se define en forma similar. La
relacion de compresion (compresion ratio) se define:

CR, = (15;)"””“””(27)

CR; se define de forma anéloga.

Para calcular la deformacién 6 de un estrato de espesor h, procedemos de la manera
siguiente (figura 2.15).

De acuerdo a la ecuacion 18

Pero de la ecuacion 26
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Por lo tanto, haciendo p,'=p, vy p, '=p, +0,

0= C.h, log[pvo'+O-ZJ............(28)
l+e() pVO'

Sea 6, =6 la deformacion al término de la consolidacion primaria. La ecuacion 28
queda, de la siguiente forma:

5, = Gl 1og(pm'+02]............(29)
1+e() pVO'

2.8.1.3 Evolucion de la deformacion.
2.8.1.3.1 Consolidacién primaria.
La evolucion de la deformacidn por consolidacion primaria se obtiene:

Sy, =0,U..........(30)

Donde U = porcentaje de consolidacion.

2.8.1.3.2 Consolidacion secundaria.

La deformacion por consolidacion secundaria la podemos obtener suponiendo que,
después de que a ocurrido el 100% de la consolidacioén primaria, sucede una “disminucioén”
de la presion de confinamiento interno pg.. Para tomar en cuenta esta “disminucion”
introducimos un coeficiente Cg en la ecuacion (22 y 24), quedando esta con la siguiente
forma:

' (7%1')
5= 1—(Cscpcfe+pw +"Z] Boeerorn(31)
Cscpcie +pv0'

Siendo
C, =1-mloglt=t,)............(32)

t, = tiempo en que ocurre el 100% de la consolidacion primaria.
log = log,,
En resumen, el computo de la deformacion diferida lo hacemos de la siguiente forma:

calculamos el tiempo en que ocurre el 100% de la consolidacion primaria para esto, usamos
las siguientes expresiones.
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T:Z{ ............ (33)
2
p= Ll e (34)
C

Consideramos que el tiempo en que sucede el 100% de consolidacion primaria vale
tp =tys5 y reemplazando en la ecuacion 34:

1.127h}
t=——..

C

v

ceeeeenn(35)

La deformacion que se presenta en un cierto tiempo t la determinamos de la siguiente
manera:
Si t <tp, utilizamos las ecuaciones 25 y 30.

Si t > tp, empleamos las ecuaciones 31 y 32.

2.8.1.3.3 Determinacion de las propiedades de deformacion a partir de las curvas de
compresibilidad y consolidacion.

Modulos A’ y peie; Cs y Ce.

Trabajemos en la rama virgen, donde p¢. = 0. Entonces, si despejamos A’ en la

ecuacion (24), tenemos:
ln(p% 'j
A'=- d (36)

i

Siendo (pvi’, €1) Y (pv2’, €2) dos puntos sobre dicha rama.

Trabajemos en el tramo cementado, p.i. lo obtenemos de las ecuaciones 22 y 25.

Do = O . (37)
)
hO
O bien
p,'=p, ,
pcie = : I _pvl (38)

)]

Siendo (pvi’, €1) ¥ (pv2’, €2) dos puntos sobre la rama cementada, correspondiente al
100% de consolidacion primaria.
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2.8.1.3.4 Curva de consolidacion.

El coeficiente de consolidacion c, lo podemos obtener.

Para U =50%: T=0.197

¢, =0.197 h

tS 0

U €1%)

En la curva de consolidacion tomamos un tiempo t mayor que tp y medimos la
deformacion d para este tiempo. El coeficiente Cs, lo despejamos de la ecuacion 31.

_o.-p,Ju-n) "]
o (AR ceeeenann.(40)

Y m de la ecuacion 32.
=C. ....(41)

m = m

2.8.2 Arcillas no sensitivas.

Este tipo de suelo tiene estructura dispersa. Unicamente se presenta consolidacion
primaria.

El célculo de las deformaciones es similar al de las arcillas sensitivas, tomando en
cuenta que en las arcillas no sensitivas la deformacion por consolidacion secundaria es
pequeiia, por lo que se puede tomar como p_, =0.

Por lo demas, en ingenieria de cimentaciones no se recomienda que el esfuerzo
aplicado a la arcilla quede en el tramo virgen, pues los asentamientos de la estructura
podrian resultar excesivos, salvo en algunos casos especiales, como cuando se aplica el
procedimiento de precarga, para mejorar resistencia y rigidez de la arcilla del subsuelo.

2.8.3 Arcillas preconsolidadas.

Designemos como 0,¢4 @ la deformacion en compresion confinada (con deformacion
lateral nula). La deformacién d,.q de un estrato de espesor h, vale:

o,

oed

=m0l ... (42)

Siendo my el coeficiente de compresibilidad volumétrica del suelo.
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Por otra parte, en una arcilla totalmente saturada, el asentamiento a largo plazo se
alcanza cuando se disipa totalmente el incremento de presion de poro, Au, ocasionado por
el incremento de esfuerzo normal vertical o, debido a la sobrecarga de la estructura, es
decir, cuando 6, = Au. Entonces la ecuacion 42 puede quedar de la forma siguiente:

S =m(Au)h,............ (43)

o

En el campo, en un estrato de espesor h, la deformacion lateral a largo plazo es
pequeiia, por lo que podemos usar la ecuacidon 43 para el computo de la deformacion
vertical d (ref. 15).

S=m,(Auh,..........(44)

El incremento de presion de poro Au lo podemos estimar con la ecuacion de
Skempton (ref. 16).

Au = Blo, + Alo,—0,)]............(45)
En un suelo totalmente saturado B = 1, por lo que la ecuaciéon 45 queda:
Au = o, +A((71 —0'3). . (46)
Ahora designemos oy, = 63 y 6, = 61, siendo o, < (0x, 0}), le ecuacion 46 queda:
Au=c,+Ac.~5,)...........(47)

Reemplazando la ecuacion 47 en la 44, tenemos:

S= mva{Aq{GhJ(l—A)JhO............(48)

(o)

z

Es decir tomando en cuenta la ecuacion 43

5= {A+[O-hJ(I—A)JcSoed............(49)

(o

z
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Los valores del coeficiente A para condiciones de servicio se presentan en la tabla 2.1
(ref. 15).

Tabla 2.1
Valores tipicos del coeficiente A de presion de poro para cimentaciones que
trabajan en el rango de baja tension.

Tipo de arcilla A
Arcillas muy sensitivas >1
Arcillas normalmente consolidadas 05-1
Arcillas preconsolidadas 0.25-1
Arcillas arenosas altamente presconsolidadas 0-0.25

En forma simplificada se puede usar el procedimiento de Skempton y Bjerrum. Sea

a= (0% ) y reemplazando en la ecuacion 51

u=A+a(l-A)...........(52)

En la tabla 2.2 se presentan magnitudes del coeficiente o, para diferentes geometrias
de la cimentacion (ref. 15). En esta tabla, Z = H = espesor del estrato compresible, medido
desde la superficie del terreno; b = B = ancho del cimiento.

Tabla 2.2
Valores de a en la ecuacion p=A + a(1 — A)

Z/b = H/B | Base Circular a | Zapata Corrida o

0.00 1.00 1.00
0.25 0.67 0.74
0.50 0.50 0.53
1.00 0.38 0.37
2.00 0.30 0.26
4.00 0.28 0.20
10.0 0.26 0.14

0 0.25 0.00

La deformacidn d..q la podemos obtener de la siguiente forma: definimos el médulo
Asoed €n la rama de recompresion (figura 2.19).

A ln(p%' J (53)

soed — 1n|:(1+€%+el )j| ............

Siendo (pvi’, €1) ¥ (pv2’, €2) dos puntos sobre dicha rama.
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La deformacion 6.4 vale:

pvo '+ O-Z (_%sovd )

, By (54)
pVU
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CAPITULO 3

INTERACION SUELO-ESTRUCTURA EN SUELOS COHESIVOS TOTALMENTE
SATURADOS.

3.1 INTERACCION SUELO-ESTRUCTURA

Uno de los objetivos en la determinacion de las propiedades de esfuerzo-deformacion
de los suelos es el uso de estas propiedades mecanicas, para estimar desplazamientos
verticales y horizontales en la masa del suelo cuando éste se somete a un incremento de
esfuerzo. En la interfase de la estructura de cimentacion y el suelo se originan
desplazamientos debido a las cargas que transmite la cimentacion dando lugar a
desplazamientos totales y diferenciales. Los desplazamientos diferenciales de la estructura
deberan ser iguales a los originados en la superficie de apoyo de la cimentacién. Asi pues,
la estructura de la cimentacion junto con las cargas que obran sobre ella y las reacciones
que se provocan en el suelo se sujetara a una determinada configuracion, igual a la que el
suelo adoptara debido a las reacciones que éste aporta a la estructura de cimentacion para
su equilibrio. La configuracion de esfuerzos y deformaciones en la superficie de contacto
dependera de la rigidez de la estructura de la cimentacion, de la deformabilidad del
subsuelo y de la distribucion de cargas que se apliquen sobre a estructura de la cimentacion.

La interaccion suelo-estructura es aquella parte de la ingenieria que estudia las
deformaciones del terreno de cimentacion cuando éstas se ven afectadas por la presencia y
rigidez de la propia estructura. La influencia de la estructura puede ser en condiciones
estaticas o dindmicas. Asi, cuando dicha influencia es en condiciones estéticas, es empleada
la interaccion estatica suelo-estructura, y cuando lo es en condiciones dindmicas, cae
dentro del campo de la interaccion dinamica suelo-estructura.

La interaccion entre la estructura de cimentacion y el suelo consistird en encontrar un
sistema de reacciones que aplicadas simultaneamente a la estructura de cimentacion y a la
masa del suelo produzcan la misma configuracion de desplazamientos diferenciales entre
los dos elementos. El procedimiento de establecer las expresiones de compatibilidad para el
calculo de los esfuerzos de contacto se designard en adelante por ISE, esto es, Interaccion
Suelo-Estructura. Para lograr lo anterior, serd necesario basarse por un lado en las leyes
fisicas que rigen el comportamiento de la masa del suelo y por el otro en los
procedimientos nominales de calculo estructural en la determinacion de fuerzas y
deformaciones, tomando en cuenta las propiedades mecdnicas del material del cual serd
construida la estructura de cimentacion.

Es obvio que la masa del subsuelo donde se apoya la estructura de cimentacion no se
puede simplificar suponiéndola constituida de elementos aislados, si se quiere obtener
buena precision en los calculo. Serd necesario tratar a la masa del suelo como un medio
continuo en donde la accion en un punto i de la masa ejerce su influencia en otro punto j de
ella.
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Asi pues, para el célculo de esfuerzos en la masa del suelo hacemos uso de la Teoria
de Elasticidad, o alguna de sus modificaciones; aun cuando sabemos que el suelo no es
elastico sino mas bien es elastico-plastico y viscoso. El cambio de esfuerzos dentro de
cierto rango, en general, no es tan grande que no se pueda operar con las propiedades
secantes de esfuerzo-deformacion. Lo anterior trae como consecuencia el tener que estimar
de antemano el nivel de esfuerzos y el cambio de éstos para asignar las propiedades
mecénicas del material que deberan ser utilizadas en el calculo. Lo cual implica, si se
requiere aumentar la precision, el tener que efectuar varios ciclos de calculo hasta lograr la
compatibilidad de las fuerzas y las deformaciones utilizando las propiedades mecanicas de
esfuerzo-deformacion del suelo. Desde el punto de vista de ingenieria practica de
cimentaciones, en la mayoria de los casos es suficiente estimar el nivel de esfuerzos y los
cambios probables de €stos para elegir las propiedades mecénicas a usar en ISE.

La rigidez de la estructura de cimentacion y la contribucion que a ésta le pueda
aportar la superestructura es importante. Lo cual implica tener que conocer de antemano la
geometria y propiedades de los elementos que la forman. La incertidumbre que existe
cuando las estructuras de cimentacion se construyen de concreto armado es conocer su
moédulo de deformacién unitaria, el cual es bien sabido aumenta con el tiempo, (Zeevaert,
1975). Asi pues, podria aseverarse que la ISE de una estructura recién construida es
diferente a medida que pasa el tiempo y no es sino hasta que ha transcurrido un tiempo
suficiente para el cual ya no aumentan las deformaciones plasto-viscosas del concreto
cuando la configuracion alcanzard una posicion estable. En lo que respecta al suelo y
principalmente a suelos arcillosos y saturados donde se presentan propiedades dependientes
del tiempo podra decirse que los esfuerzos de contacto también varian en funcién del
tiempo haciendo cambiar los elementos de estabilidad de la estructura de cimentacion.

Aun mads, se puede decir que para la eleccién correcta y calculo racional de una
cimentacion es también necesario considerar las condiciones y fuerzas ambientales. Asi
pues, es necesario conocer la estratigrafia del lugar y en particular de la zona en cuestion,
las condiciones hidraulicas que rigen en el momento y los cambios probables que podrian
suscitarse en el futuro. Conociendo la estratigrafia y las caracteristicas de los sedimentos
que la constituyen en varios lugares, se podra conocer la variacion probable de las
propiedades mecanicas de los sedimentos en el drea de la cimentacion. El ingeniero de
cimentaciones se ve en la necesidad de hacer hipotesis de trabajo simples y conservadoras
que le permitan el célculo de ISE con las herramientas de que dispone. En toda forma
debera conocer como minimo las propiedades esfuerzo-deformacion-tiempo para cada uno
de los estratos que forman el subsuelo y hasta una profundidad a la cual ya no le afecten en
sus calculos de ISE. En regiones sismicas o de vientos de alta velocidad, deberan
establecerse modalidades en el disefio de las cimentaciones que permitan hacerlas menos
vulnerables a estas fuerzas, especialmente cuando se trata de cimentaciones con pilas o
pilotes. En el caso de sismos en donde el movimiento se transmite del suelo a la
cimentacion, sera necesario conocer las propiedades dindmicas de los sedimentos para
estimar el comportamiento del subsuelo y la forma en que el movimiento se transmite a la
cimentacion y los efectos de interaccion que se generan. Para el caso de viento u otras
fuerzas transitorias, sera necesario conocer las propiedades esfuerzo-deformacion para
cargas aplicadas en periodos cortos y muy cortos, y para las cuales no se permite la
deformacion visco-plastica del material.
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3.1.1 Interaccién Estéatica Suelo-Estructura

Se conocen como métodos de interaccion estdtica suelo-estructura aquellos
procedimientos que para el calculo de las deformaciones del terreno de cimentacion toman
en cuenta la rigidez de la estructura.

Todos estos métodos estan basados en el principio de que en el contacto cimiento-
terreno los desplazamientos tanto de la subestructura como los del terreno son iguales, es
decir, existe compatibilidad de deformaciones entre la estructura y el suelo.

En términos generales, el procedimiento de célculo para la interaccion suelo-
estructura consiste en tres pasos a seguir:

a. Se calculan los desplazamientos de la subestructura.
b. Se calculan los desplazamientos del terreno de cimentacion, y
c. Se establece la compatibilidad de deformaciones entre estructura y

suelo.

Cabe sefialar que se puede distinguir dos clases de situaciones en relacion con la
interaccion:

I.  Cuando los cimientos estan suficientemente separados, de tal forma que la
carga sobre un apoyo no ejerce influencia sobre los desplazamientos de los apoyos
vecinos. (Usualmente este fendmeno se presenta en zapatas aisladas).

II.  Cuando se trata de un cimiento continuo donde el desplazamiento de un
punto de dicho cimiento esta afectado por la carga repartida en toda la subestructura.
(es el caso de zapatas corridas o losas de cimentacion).

En este caso caemos dentro del campo de la situacion II, cimiento continuo; por lo
que la interaccion sera suelo-cimiento continuo.

3.1.1.1 Interaccion Suelo-Cimiento Continuo

Sea un cimiento totalmente flexible con carga uniforme apoyado en un suelo cohesivo
totalmente saturado.

El asentamiento que se presenta a largo plazo toma la forma que se indica en la figura
3.1a, el diagrama de reaccion del terreno en este caso es igual al de la carga, es decir, la
reaccion es uniforme. Si dicho cimiento se apoya sobre un suelo friccionante, el
asentamiento se distribuye como se indica en la figura 3.1b, por ser el cimiento totalmente
flexible, la reaccion del suelo es también uniforme.
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Figura 3.1. Perfil de distorsion que genera una carga uniforme en la superficie de una masa

de suelo. (a) Material isotrdpico elastico homogéneo, tales el caso de una arcilla saturada.;

(b) Material elastico homogéneo el cual aumenta su rigidez con el confinamiento, tal es el
caso de una arena de poca cohesion u una grava.

Sea ahora una placa de una rigidez infinita apoyada en una arcilla totalmente saturada,
el hundimiento que se presenta es uniforme, pero el diagrama de reaccidon que se presenta a
largo plazo toma la forma de indicada en la figura 3.2a, y si la placa se apoya sobre un
suelo friccionante, el diagrama de reaccion toma la forma que se presenta en la figura 3.2b.

Figura 3.2. Presion de contacto en la base de una cimentacion rigida en la superficie de una
masa de suelo. (a) Material isotropico elastico homogéneo, tal es el caso de una arcilla
saturada.; (b) Material elastico homogéneo el cual aumenta su rigidez con el confinamiento,
tal es el caso de una arena de poca cohesion u una grava.

Asi podemos ver que los diagramas de asentamientos y de reacciones del terreno
dependen de la clase de suelo y de la rigidez de la estructura. Un cimiento real puede
quedar entre los dos casos extremos sefialados, ya que su rigidez no necesariamente es nula
o infinita.

La solucion a los problemas de la interaccion suelo-estructura, se obtiene por medio
del método de las rigideces, que a continuacion se presenta.
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3.2 METODO DE RIGIDECES.

Hipotesis: Estructura lineal - todos los movimientos y esfuerzos son funciones
lineales de las cargas - pequefias deformaciones (ecuaciones de equilibrio en la estructura
no distorsionada).

Las barras son rectas y de seccion constante. Para estudiar una estructura por el
método de la rigidez, al igual que en cualquier otro problema elastico, disponemos de tres
conjuntos de ecuaciones que deben cumplirse.

= Ecuaciones de compatibilidad.
=» Ecuaciones constitutivas.

= Ecuaciones de equilibrio.

Las ecuaciones de compatibilidad relacionan las deformaciones de barras con los
desplazamientos nodales. Introduciendo estas relaciones en las ecuaciones constitutivas,
relacionamos las fuerzas en los extremos de barras con los desplazamientos nodales.

Introduciendo estas ultimas relaciones en las ecuaciones de equilibrio se obtiene un
conjunto de ecuaciones de fuerzas nodales en funciéon de desplazamientos nodales, que
pueden ser consideradas como Ecuaciones de Equilibrio de la estructura en funcion de
desplazamientos.

La resolucion de este sistema de ecuaciones nos permite obtener el valor de las
incognitas (desplazamientos nodales), a partir de los cuales se obtienen las solicitaciones de
las barras de la estructura, asi como las reacciones.

Cuando se van a calcular las relaciones esfuerzos de extremo de barra -
desplazamientos, es natural escoger un sistema de coordenadas que haga estas ecuaciones
lo mas sencillas posible.

Tomaremos por lo tanto como eje x el que coincide con el eje geométrico de la pieza
y los ejes y y z coincidentes con los ejes principales de la seccion transversal. Tal sistema
pertenece a la barra, y no depende de la orientacion de la misma en la estructura y lo
denominaremos sistemas de ejes locales.

Por el contrario, cuando las piezas se unen entre si para formar la estructura, es
necesario tener un sistema de coordenadas comun para todos los movimientos y esfuerzos
de extremo de barras para poder aplicar las condiciones de equilibrio y compatibilidad. A
dicho sistema lo denominaremos sistema de ejes globales.

Dichos esfuerzos de extremos de barras y desplazamientos dependeran del tipo de
estructura que estamos resolviendo, para barras de:

a) Reticulado Plano: tendremos dos desplazamientos por nudo.

b) Reticulado Espacial: tres desplazamientos por nudo.

En ambos casos solo tendremos esfuerzos normales.
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c) Portico Plano: tres desplazamientos por nudo. (una rotacion en el plano del
portico y dos traslaciones), como solicitaciones de extremo de barra una fuerza
axial, un esfuerzo de corte y un momento flector.

d) Portico Espacial: seis desplazamientos por nudo, tres traslaciones y tres
rotaciones. Como solicitaciones de extremo de barra una fuerza axial, dos esfuerzos
de corte dos momentos flectores y un momento torsor.

e) Emparrillado de vigas: tres desplazamientos nodales (un corrimiento normal
al plano de la grilla) y dos rotaciones alrededor de los ejes contenidos en el plano
mencionado). Los esfuerzos son un cortante y dos momentos (un torsor y un
flector).

Una de las caracteristicas mas importantes del método de la rigidez es la forma en que
las propiedades eléasticas de las piezas, y su orientacion dentro de la estructura, son
introducidas en el célculo antes de que se efectiie ninguna consideracion sobre el equilibrio
o la compatibilidad de los nudos.

Esto nos permite establecer relaciones entre las fuerzas de extremo de barras y los
desplazamientos de nudo. Estas relaciones expresadas en forma matricial se denominan o
conforma la matriz de rigidez de barra.

Al considerar la interrelacion de cada barra con las demas se obtiene un sistema
global de ecuaciones que define el comportamiento de toda la estructura y nos conduce a la
solucion del problema.

El método de rigideces consta de las siguientes etapas (Beaufait et al 1970):

a) Se empotra la estructura y se determinan los elementos mecénicos cuando la
estructura esta empotrada.

b) Se establecen los nudos de la estructura y se hallan los elementos mecanicos
debidos a desplazamientos lineales y angulares.

¢) Se establecen las condiciones de equilibrio en cada uno de los nudos donde
haya desplazamientos diferentes de cero.

d) Se resuelven las ecuaciones de equilibrio y se obtienen los desplazamientos
de la estructura.

e) Se obtienen los elementos mecanicos en los nudos de la estructura.

La ecuacion general de equilibrio de la estructura es:

Ké+ P +P =0
donde:

K: Matriz de rigideces de la estructura.
0: Vector de desplazamientos.

P°: Vector de cargas de empotramiento.
P°: Vector de cargas concentradas.
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La matriz de rigideces de la estructura se puede obtener mediante la suma de las
matrices de rigidez de todas y cada una de las barras que forman la estructura. El vector de
cargas de empotramiento de toda la estructura es igual a la suma de los vectores de carga de
todas y cada una de las barras de la estructura.

A continuacion obtendremos la matriz de rigidez y el vector de cargas de
empotramiento de una barra con apoyos continuos, sometida a una carga uniformemente
repartida w (fig. 3.3). Utilizaremos la siguiente convencion de signos, para una barra
horizontal (fig. 3.4): los giros se consideran positivos en sentido antihorario, los
desplazamientos verticales son positivos si van hacia abajo y los desplazamientos
horizontales son positivos si van hacia la izquierda (fig 3.4a). Los momentos flexionantes
son positivos en sentido horario, las fuerzas cortantes verticales son positivas si van hacia
arriba y las fuerzas cortantes horizontales son positivas si van hacia la derecha (fig. 3.4b).

L
/ N
/ ® \
m El
Barra m
Figura 3.3. Barra empotrada con apoyos continuos, sometida a una carga uniformemente
repartida.
Figura 1
\ os’
Z $
f P ga ob’ oq’ .
su’ U/ e
—
é ov'
or a) Desplazamientos
. Vs’
Z ?
ﬁx MP® ma Mb  Md’ .
X
— & —

vr' L, .
b) Elementos Mecanicos

(barra sobre nudo)

Figura 3.4. Convencion de signos.
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Demos un giro 6', en el extremo izquierdo de la barra. En la figura 3.5a se muestran
los elementos mecanicos ocasionados por este giro. En la figura 3.5b se muestran los
elementos mecanicos producidos por un giro 6’ en el extremo derecho. Las figura 3.5¢c y
4.5d exhiben los elementos mecanicos provocados por un desplazamiento vertical &', en el
nudo izquierdo y un desplazamiento vertical 6’ en el nudo derecho, respectivamente.

Las figuras 3.5¢ y 3.5f muestran los elementos mecanicos producidos por un
desplazamiento horizontal 6’y en el nudo izquierdo y un desplazamiento horizontal 6y en el
nudo derecho. Las figuras 3.5g y 3.5h contienen los momentos producidos por un giro de
torsion 6, en el nudo izquierdo y un giro de torsion 6’y en el nudo derecho.

A
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or ] L \§ ‘kR
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(12E|)63

% hos 12f \S.
447 \LEZI)SS' — % s
(1

6EI

el 1Ll

. Elsar
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Figura 3.5. Elementos mefanidd®Pocasionados por &eﬂpl)a%mlentos angulares y lineales.

h) Giro b6

Los elementos mecéanicos que aparecen en la barra m valen:
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En una viga de seccion rectangular de dimensiones bxh, el momento polar de inercia
debido a la torsion se puede valuar en forma aproximada (Beaufait et al, 1970).

3
p=br
3

Los elementos mecanicos que transmite la barra al nudo estan dados por:

Pm':Km'é‘m‘ + Pnj‘

6 9, s 5 s, 9,
s, 26 6E / 6F / o 0 0 X
2 AEL 6o 0 0 g
S6EL R, ELDE o g 0 0 o
k| OE, 6/ 1B 1E] 0 0 0 o
0 0 0 0 AJ—V AE; 0 (N
0 0 0 0 A% AE/L 0 0 4
0 0 0 0 o o G Gl
0 0 0 0 0o 0 —G% ;s

- A a)L/
0, 12
0’ a)L/
5 12
- ol

5, 7%

5, '= 5 Pe'= _w%
S5 0
5 0
_5})'_ O
0

2

m = Vector de desplazamientos de la barra m.
P, = Vector de cargas de empotramiento de la barra m.

K.’ = Matriz de rigidez de la barra m.
)
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4.1 ANALISIS DE CARGAS

CAPITULO 4
EJEMPLO DEMOSTRATIVO

CAPITULO 4

A continuacion se presenta un ejemplo demostrativo del tema tratado en este trabajo.

Consiste en un edificio de 6 niveles, con un area de 15 x 15 metros, apoyado en un
cajon de cimentacion, localizado sobre un suelo totalmente saturado, cuyas propiedades del
suelo asi como dimensiones del mismo edificio se presentan en la parte inferior de este
texto. Con ayuda de dicho ejercicio se pretende ejemplificar mas el fenémeno de la
interaccion suelo-estructura, y asi entender mejor dicha situacion.

CARGA VIVA
Carga Viva Media W 100 kg/m2
Carga Viva Maxima Wm 250 kg/m2

CARGA VIVA AZOTEA

Pendiente < 5%
Carga Viva Media W 15 kg/m?
Carga Viva Maxima Wm 100 kg/m2

CARGA MUERTA
Acabados 100 kg/m2
Muros 50 kg/m2
Instalaciones 20 kg/m2
Sobrecarga RCDF 40 kg/m2
Losa (h=0.10 m) 240 kg/m*
C.M. 450 kg/m’
CARGA DE CAJON DE CIMENTACION

Losa (h=0.20 m) 480 kg/m?
Muros 50 kg/m’
Sobrecarga RCDF 40 kg/m’
C.C.C. 570 kg/m®

Wm (kg/m?) 700

Wm (kg/m?) 550

La carga viva maxima se empleara para el célculo de los asentamientos inmediatos y la
carga viva media se empleara para el calculo de los asentamientos diferidos.

Por lo tanto la Carga Viva Méaxima total que se empleara en este caso sera:

para el caso de entrepisos
para el caso de azoteas
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Por lo tanto la Carga Viva Media total que se empleara en este caso sera:

W (kg/m?) 550 para el caso de entrepisos

W (kg/m?) 465 para el caso de azoteas

Las dimensiones de las trabes y las columnas son las siguientes:

Las trabes seran de 20 x 50 cm
0.2m

i 0.5m

Las Columnas seran de 40 x 40 cm.
0.4m
-

0.4m

La losa de cimentacion sera de 20 cm de espesor y la contratrabe serd de 20 x 100 cm.

0.2m

0.8m

P ] o2m
N

“ 2.5m "

Para realizar el célculo de la interaccion suelo-estructura es necesario obtener el
momento de inercia de la seccidon anterior, asi como su brazo de palanca; y enseguida se
presenta dicho procedimiento:

_ ZAJ:‘

y_ ZAI

~(2.5x0.2)(0.1)+(0.2x0.8)(0.6)
Y (02x2.5) 1 (0.2x0.8)

=0.221212 m

I =1+1>+ Ay + A3
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3
="
12

7 _(2.5002)

=0.001667 m*
12
3
I,= (0'2)1(208) =0.008533 m*

I =0.00167 +0.00853 + (2.5x0.2)(0.2212 —0.1)° + (0.2x0.8)(0.6 — 0.2212)> =

1 =0.040503 m*

El concreto a utilizar sera de una f'c=250 kg/cm®.

E =14000./f"c

E =14000-/250 = 221359 k%nz

_ kN
E = 22135900 41 ,

El analisis de cargas se realizara para la franja central del area total del edificio, en una
direccidn, esto para facilitar el célculo, ya que solo se pretende que este ejercicio sea solo
ilustrativo, para entender mejor el fenomeno.

Por lo tanto la franja central que se tomard es la siguiente; ademas se presentan las
areas de influencia en las que fue dividida, para realizar la correcta bajada de cargas.

Area de influencia 1 Area de influencia 3
Area de influencia 2 Area de influencia 4

=

50——=~=—-50 = 5.

T

o =

”
|
|
|
|
|
|
U
I
|
I
|

LSS 4

e -

Volumen de la trabe = 0.2x0.5x5 = 0.5 m’
Peso de la trabe = (2400kg/m”)x(0.5m’) = 1200 kg
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Volumen de la columna = 0.4x0.4x3 = 0.48 m®
Peso de la columna = (2400kg/m3)x(0.48m3) = 1152 kg

Volumen de la contratrabe = 1x0.2x5 = 1 m’

Peso de la contratrabe = (2400kg/m’)x(1m”) = 2400 kg

La bajada de cargas se realizd como se muestra en las figuras siguientes:

Comenzaremos con la bajada de cargas para el célculo de los asentamientos
inmediatos, que es tal y como se presenta a continuacion en el esquema:

6875
+1152

1800

9827

8750
+1152

1800

11702

Carga de la

cimentacion

losa de —= 57@12,5)

550(12.5) 550«(725) 550(25) 550(12.5)
13750 6875
| | +1152 A +1152 i
9827 p 17302 p 2400 17302 p 1800 9827 P 3.0
17302 0827
X
7OOH12.5) 700525) 17500 700!25) 8750 700H12.5) ;!
i A +1152 i +1152 A
11702 b 21052 p 2400 21052 p 1800 11702 p 3.0
21052 11702
— 1
11702 Jp 210527 210527 11702 p 3.0
i
—1
11702 Jp 21052 p 21052 p 11702 Jp 3.0
ki
—
11702 Jp 21052p 21052 7p 11702 p 3.0
Nivel de
Banqueta —E
11702 p 21052 21052 11702 p 3.0
_ __Y y
+11702 +21052 +11702 )% 1
N 3600 | 4800 | 3600 [N
5302 75302 P25852 25852 [P25852 15302 >\"15302 3.0
AN
; v g \’ —
B NSO NN TN NSNS N SN S SN/ NS )
g 575590 575005 502

57$1 25)

O Carge Total ransmiiida al erreno

;967 64 kg
Y

162664 kg

162664 kg

90764 kg
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Ahora haremos la bajada de cargas para el célculo de los asentamientos diferidos, se
muestra enseguida:

465(12.5) 465(25) 465(25) 465(12.5)
5812.5 11625 5812.5
+1152 +1152 +1152
1800 8764.5 15177 2400 15177 1800 876448 3.0
8764.5 15177 8764.5
6875 550(12.5) 550[25) 13750  55025) 6875 550[(12.5)
+1152 +1152 +1152
1800 9827 17302 2400 17302 1800 9827 3.0
9827 17302 9827
9827 17302 17302 9827 3.0
9827 17302 17302 9827 3.0
9827 17302 17302 9827 3.0
Nivel de
Banqueta
9827 17302 17302 9827 3.0
+ 9827 +17302 + 9827 [ %
N 3600 4800 3600
{p13427 13427 22102 22102 22102 13427 \\'1 3427 3.0
N\

L

X

X Y y
N
Carga de la /K/ 2 éo// //3:// //5./0/ //57%2; /5/6 2 :T

losa de ——=— 570512.5) ' 570$25) 570$12_5)

cimentacion

4.2 CALCULO DEL ASENTAMIENTO INMEDIATO:

Las caracteristicas del suelo en donde se aloja el cajon de cimentacion, son las
siguientes:

‘ 1.5m NAF Estrato 1
N e 3m
Eu=40 kg/cm2 w 5m

v=0.5
A'=1.8 Cv=0.0011cm2/s 2 m y=16kN/m3
m=0.065 Pcie=700kPa

Eu=43 kg/cm2 m=0.068 Estrato 2

v=0.5 Cv=0.0014cm2/s

A'=2.0 Pcie=760kPa y=14kN/m3
Estrato 3

Eu=45 kg/cm2 m=0.072

v=0.5 C\{=0.002cm2/s 4 m

A'=2.1 Pcie=850kPa y=12kN/m3
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Del analisis de cagas realizado anteriormente se procedera a realizar el calculo de los
elementos mecanicos de cada barra, asi como el asentamiento inmediato. Teniendo
sometida nuestra cimentacion a las cargas siguientes:

907.64 kN 1626.64 kN 1626.64 kN 907.64 kN
l l w=67.58 kN/m2 l l
NN TN TN T T T T T YT YT YT YT TN TN TN TN TN TN TN N TN NN TN NN YT Y
| 1 | 2 | 3 | 4 | 5 | 6 |
25m 25m 2.5m 25m 25 m 2.5m

N| N N N| N N N|

Cargas a la cual estd sometida nuestra estructura de cimentacion, en el calculo del
asentamiento inmediato.

Para el calculo de las deformaciones de la estructura y los elementos mecanicos de cada
barra, se empleard el método de las rigideces para resolver la ecuacién matricial de
equilibrio K&+P°+P°=(). Para esto es necesario contar con los siguientes datos:

Wm (kg/m®) | 6758.08 Wm (KN/m%) | 67.5808

Wm es la carga méaxima, obtenida de la bajada de cargas, o sea, es la suma de todas
cargas concentradas obtenidas de la bajada de cargas, dividida entre el area de la franja en
estudio. También se empleara el modulo de elasticidad del concreto E., el momento de
inercia de nuestro elemento I, asi como los mddulos de elasticidad de cada estrato Eu,,.

Ec (kN/m% | 22135900
I (m% 0.040503
Eu; (kN/m?) 4000
Eu, (kN/m?) 4300
Eu; (kN/m?) 4500

Resolviendo nuestra ecuacion matricial de equilibrio por el método de las rigideces
obtenemos los resultados siguientes:

Asentamientos Inmediato en
cada nudo Asentamientos diferenciales
Inmediatos

o1 (m) 0.050440

0y (m) 0.052523 Od1 0.001
03 (m) 0.056649 a2 0.002
d4 (m) 0.057507 Od3 0.000
ds (m) 0.056649 Od4 0.000
O¢ (m) 0.052523 0ds 0.002
o7 (m) 0.050440 dde 0.001
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Los elementos mecanicos (momentos y cortantes) en cada barra son los siguientes:

Barra 1 Barra 2 Barra 3
Lo (m) 2.5 Lo (m) 2.5 Lo (m) 2.5
Mp (kN-m) 0.0006 Mp (kN-m) 419.5075 Mp (kKN-m) | -998.5930
Mg (kN-m) -419.5047 Mg (kKN-m) 998.5940 | Mg (kN-m) 94.9529
Vr  (kN) 907.6423 Vr  (kN) -266.5545 Vr  (kN) 720.5628
Vs (kN) 266.5782 Vs (kN) 906.0934 Vs (kN) -0.0001
rr, (kN/m) 781.6477 r (kN/m) 292.8672 7 (kN/m) 353.9265
rs  (kN/m) 292.8672 rs  (kN/m) 353.9265 rs  (kN/m) 357.6861
Barra 4 Barra § Barra 6
Lo (m) 2.5 Lo (m) 2.5 Lo (m) 2.5
Mp (kKN-m) -94.9545 Mp (kN-m) -998.5781 | Mp (kN-m) | 419.5089
Mg (kKN-m) 998.5891 Mg (kKN-m) -419.4999 | Mg (kN-m) -0.0049
Vr  (kN) -0.0002 Vr  (kN) 906.0812 Vr  (kN) 266.5475
Vs (kN) 720.5662 Vs (kN) -266.5433 Vs (kN) 907.6412
7 (kKN/m) 357.6861 7 (kKN/m) 353.9261 7 (KN/m) 292.8667
rs  (kN/m) 353.9261 rs  (kN/m) 292.8667 rs (kN/m) | 781.6468

Las reacciones del terreno son:

Reacciones del Terreno

I

781.6477

%)

292.8672

I3

353.9265

Iy

357.6861

Is

353.9261

T

292.8667

I7

781.6468

Como podemos darnos cuenta los elementos mecanicos obtenidos anteriormente tienen
valores muy grandes ya que nuestra distribucion de cargas se analizo solo en un sentido.
Para fines de célculo de la contratrabe y la losa, se tomara en el sentido longitudinal (eje x)
el 60% de la distribucion de carga y el 40% restante lo tomara el sentido transversal (eje y),
segun nos indican las areas tributarias siguientes:

97



CAPITULO 4

EJEMPLO DEMOSTRATIVO

4

TR TA
vl N b Cx
AN AN AN /]

TR

i 2
AL NAL NN
N AN AN /]
L INA AT
I A S——

X

Franja Central
involucrada en
el calculo

Areas tributarias empleadas en la distribucion de cargas, y franja central involucrada en el

calculo.

Aplicando el 60% a nuestros elementos mecéanicos de cada barra tenemos:

Elementos mecadnicos (momentos y cortantes) en cada barra:

Barra 1 Barra 2 Barra 3
Lo (m) 2.5 Lo (m) 2.5 Lo (m) 2.5
Mp 0.0004 Mp 251.7045 Mp -599.1558
Mg -251.7028 | Mg 599.1564 Mg 56.9717
Vr 544.5854 Vr -159.9327 Vr 432.3377
Vs 159.9469 Vs 543.6560 Vs -0.0001
ry 468.9886 |, 175.7203 ry 212.3559
rs 175.7203 r 212.3559 r 214.6117

Barra 4 Barra 5 Barra 6
Lo (m) 2.5 Lo (m) 2.5 Lo (m) 2.5
Mp -56.9727 Mp -599.1469 |Mp 251.7053
Mg 599.1535 | Mg -251.6999 | Mg -0.0030
Vr -0.0001 Vr 543.6487 Vr 159.9285
Vs 432.3397 Vs -159.9260 Vs 544.5847
ry 214.6117 7y 212.3557 7y 175.7200
Ts 212.3557 T 175.7200 7 468.9881
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Las reacciones del terreno son:

Reacciones del Terreno
1] 468.9886
1 175.7203
13 212.3559
T4 214.6117
Is 212.3557
To 175.7200
r7 468.9881

Con los resultados obtenidos de los elementos mecanicos en cada barra y las reacciones
del terreno, se procedera a realizar el disefio de la contratrabe y de la losa de cimentacion,
para después realizar una comparativa con los resultados que se obtendran del céalculo del
asentamiento diferidos, y asi tomar una decisioén para ver qué caso es el mas desfavorable.

4.2.1 Disefio de la contratrabe y la losa de cimentacion.
4.2.1.1 Diserio de la contratrabe.

Con los resultados anteriores procederemos a realizar el calculo.

Mp Mq

L L v
A d d

L/2 L/2
FElementos mecanicos en la barra m.

544.58 kN 975.98 kN 975.98 kN 544.58 kN

40.55 kN/m
“© 2 & @ &6  ®
A A

Aﬁﬁ A A A

175.72 31235 ' 514 g7 212.35 17572
468.99 kN/m 468.99 kN/m
“25 25 25 25 © 25 @ 25
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"x" a la que se encuentra el méximo momento:

Diagrama de reacciones y distribucion de cargas.
Hagamos es diseno estructural de la contratrabe, comenzaremos obteniendo la distancia

X

V.-, -wlg
= + —

fo—w

2

mix = —M —er—w7+krr EJLx_ZJ_'_?kx_EJ

Barra 1 Barra 2 Barra 3
X (m) 1.6460 x (m) -0.7884 x (m) 2.9596
Muax (KN-m) | -375.6122 | Mpsx (kN-m) -268.0753 | Mmax (KN-m) -43.0350
Barra 4 Barra 5 Barra 6
X (m) -0.0195 X (m) 4.6038 x (m) 1.3117
Mpsx (KN-m) | 55.1827  |Mpax (KN-m) | -575.4918 |Mps (kKN-m) | -367.8955

Con los resultados anteriores, procederemos a realizar el disefio estructural de la
contratrabe como viga de seccion rectangular; asi obtendremos el acero longitudinal y

transversal.

Diagrama de Momento Flexionante.
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543.65 544.58
/|
“ 432.33
/| 4
/s s
Y v v
159.94/ s 7 4 g
/EF/ X /
[y S s s V
B ‘ BERE NEEERE (kN)
[N [ PP
e ) || )/159.93
\ I (N
\ \ (N
\ \ (.
432.33 \
\
544.58 543.64

Diagrama de Fuerza Cortante.

El momento resistente y la fracciéon de acero necesario para soportar un momento
ultimo Mu esta dado de la manera siguiente:

q=1- 1—72]%2” ;
[ Fpbd’f,
M,=FM
Mumsx ?kN-m | 599.1564
Mumax kKN-m | -375.6122
d (cm) 96
b (cm) 30
fc (kg/em?) 250
f'c (kg/em?) 200
f'c (kg/em?) 170
f, (kg/em®) 4200
Fc 1.4
Fr 0.9
M, kN-m 838.8190
M, kN-m 525.8570
q® 0.2232
q© 0.1332
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El porcentaje de acero es:

i=ple pmgl gl pmax:m[ﬂ'mj
fe 1 " f, f, f, +6000

p 0.0090

p© 0.0054

P min 0.0026

P max 0.0143

El area de acero requerida es:

A = pbd
fg © 26.0195
S © 15.5250
Calibre a (cm?) N, de Varillas
Varillas @ (lecho inferior) 8 5.07 5.1350
Varillas © (lecho superior) 8 5.07 3.0639

Se colocaran para el acero positivo 6 varillas del # 8 y para el negativo 4 del # 8.

La separacion que deberan tener los estribos es:
_ A, f,dFy
14

Vi=V,~Ver

P <001, Vi, =Fbd(02+30p)./f

p 2001, V., =05Fbd.|f.

S

Como p<0.01 se emplea:

P =<0.0l, V., =Fbd(0.2+30p).f

Ver (kg) 17266.4897
Ver (KN) 172.6649

Obtengamos a continuacion el cortante ultimo en la seccion critica, el cual se encuentra
a una distancia d del pafio de la columna.

V==V +@ -w)x
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VvV (kN) -159.2339

Vi (kN) 222.9274

Vs (kN) 50.2625

Vs (kg) 5026.2525
Calibre ag (sz) s (cm)
1 0.08 10.1619

Como podemos observar el calibre del estribo es muy pequefio, por lo tanto se
colocaran estribos del #3 @ 25 cm

4.2.1.2 Disernio estructural de la losa de la zapata.

4.2.1.2.1 Tension diagonal:

Obtengamos las reacciones en unidades de presion. Para nuestro caso no se hara el
calculo con la reaccion de 468.98 (kN/m), ya que este valor se encuentra en los extremos de
la estructura, y por lo tanto se concentra bajo la carga de la columna y no se transmite a la
zapata. Haremos el disefio estructural para la reaccion de 214.61 (kN/m).

La reaccion del terreno en unidades de esfuerzo vale “q”:

La reaccion neta vale:

b m 0.3
d m 0.7
h m 0.3
b m 5
0.3m
i
0.7m
a 9 4 ’ ?
4 a 49 4 P 5
P 5m
q kPa 85.8447
dn kPa 67.4447

IO.Bm
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La seccion critica por tension diagonal se presenta a una distancia d del pafio de la
columna. Como trabajamos por metro de ancho b = 100 cm. Dado que se cuela una
plantilla de concreto pobre sobre el terreno, el recubrimiento del acero puede ser 3 cm y
tomando el cuenta el didmetro de la varilla a emplear d =

Calibre diametro cm
6 1.91
d m 0.26
d cm 26.0

Hallemos el cortante y el momento en la seccion critica por tension diagonal en un
ancho b =100 cm.

V kN 56.6215
M kN-m 23.7676
Vy kN 79.2701

En elementos anchos, en los que el ancho B no sea menor que 4 veces el peralte
efectivo (B>4d), con espesor hasta de 60 cm y donde la relacion M/(Vd) no exceda de 2, la
fuerza Vcr puede tomarse igual a:

Ve =0.5Fbd.| f

M/(Vd) = 1.61 >2

Vcer kKN 14734.6911
VCR kg 147.3469

Como podemos ver si cumple ya que la relacion es menor que 2 y de la misma manera
observamos que Vcr>Vu. Asi podemos decir que el espesor de la losa sera de 30 cm.

4.2.1.2.2 Diseio por flexion.

El momento flexionante en la seccidn critica vale:

M kN-m 40.8040
M kg-m 4080.4022
M, kg-m 5712.5630
M, t-m 5.7126

La fraccion de acero necesaria para soportar un momento Mu esta dada por:

2M

u

- o M.
T T Epds,

q | 00055 |
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El porcentaje de acero es:

/, ' " 4800
q:pi}" p:qf lomm=07)\/f{(‘7C pma'x:()'75 f67
Yy

fe 1, £, f, +6000
p® 0.0002
p min 0.0026
P max 0.0143
El area de acero requerida es:
A, = pbd
Ay em’ 6.8641

La separacion de las varillas en un 1 metro de ancho esta dada por:

a,100
S =
AS
Calibre a, (cm?) s (cm)
4 1.27 18.4549

Se colocaran varillas del #4 @ 18 cm.

4.2.1.2.3 Acero por temperatura.

El acero en direccion longitudinal de la zapata y el del lecho superior se proporciona
por temperatura, para lo que se emplea la siguiente expresion: (Normas de Concreto).

L 66000(1.5)(%)
C (4100

En donde:
I . 2 .
As = area de acero necesaria por temperatura, en cm“/m, para el semiespesor de la losa

h/2.
h/2 = semiespesor de la losa de la zapata.

| As | 3.0745 |

Asi la separacion en cada metro de las varillas, esta dada por la siguiente expresion:

a,100
§ =
A

s
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Calibre aq cm’ b cm S cm

4 1.27 100 41.2020

3 0.71 100 23.1761

Por lo tanto, se colocaran varillas del # 3 @ 20 cm.

Con los resultados de los célculos obtenidos anteriormente procederemos a realizar el
armado de la contratarabe y de la losa. De la misma manera podemos observar como
quedaria distribuido el acero requerido.

—! = 0.30m
T 4#8;791_@
0.70m # ,QE#B @ 25cm
474 ||
$ #3 @ 20cm r= 3cm
0.30m \{ 6#8 H
% L 5 00m #4 @ 18cm |

plantilla de 5cm de espesor

Dimensiones y armado de la contratrabe y losa de cimentacion para el asentamiento
inmediato

4.3 CALCULO DEL ASENTAMIENTO DIFERIDO:

Las caracteristicas del suelo en donde se aloja el cajon de cimentacion, son las
siguientes:

Y 1.5m  \af Estrato 1}
. —Z— 3m
E'=10.52 kg/cm2 |w 5 m
v=0.5
A'=1.8 Cv=0.0011cm2/s 2m y=16kN/m3
m=0.065 Pcie=700kPa |
E'=14.58 kg/cm2 m=0.068 Estrato 2|
v=0.5 Cv=0.0014cm2/s 3m
A'=2.0 Pcie=760kPa y=14kN/m3 ‘7
Estrato 3
E'=13.76 kg/cm2 m=0.072 |
v=0.5 Cv=0.002cm2/s 4 m
A'=2.1 Pcie=850kPa y=12kN/m3

Del analisis de cagas realizado anteriormente se procederd a realizar el célculo de los
elementos mecanicos de cada barra, asi como el asentamiento diferido. Teniendo sometida
nuestra cimentacion a las cargas siguientes:
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784.52 kN 1380.39 kN 1380.39 kN 784.52 kN
l l w=57.73 kN/m2 l

2 s 4 15 | 6

N 2.5m N 2.5m N 2.5m N 25m N 2.5m N 25m N
N N N N N N N

Cargas a la cual esta sometida nuestra estructura de cimentacion, en el calculo del
asentamiento diferido.

Para el calculo de las deformaciones de la estructura y los elementos mecanicos de cada
barra, se empleara el método de las rigideces para resolver la ecuacién matricial de
equilibrio K&+P°+P°=(). Para esto es necesario contar con los siguientes datos:

[ W (kg/m®) | 5773.08 | [ W (kNm?) | 57.7308 |

W es la carga maxima media, obtenida de la bajada de cargas, o sea, es la suma de
todas cargas concentradas obtenidas de la bajada de cargas, dividida entre el area de la
franja en estudio. También se empleard el modulo de elasticidad del concreto E., el
momento de inercia de nuestro elemento I, asi como los moddulos de elasticidad de cada
estrato Eu,,.

Ec (kN/m®) | 22135900

I (m% 0.040503
E’u; (KN/m?) 1052
E’u; (KN/m?) 1458
E’uz (kN/m?) 1376

Resolviendo nuestra ecuacion matricial de equilibrio por el método de las rigideces
obtenemos los resultados siguientes:

Asentamientos diferidos en
cada nudo Asentamientos diferenciales
diferidos

01 (m) 0.145820

0y (m) 0.148540 dd1 0.001
03 (m) 0.152920 a2 0.002
d4 (m) 0.154010 Od3 0.000
Os (m) 0.152920 Od4 0.000
O¢ (m) 0.148540 Ods 0.002
07 (m) 0.145820 dde 0.001
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Los elementos mecanicos (momentos y cortantes) en cada barra son los siguientes:

Barra 1 Barra 2 Barra 3

Lo (m) 2.5 Lo (m) 2.5 Lo (m) 2.5
Mp (kKN-m) 0.0041 Mp (kN-m) 352.4483 Mp (kKN-m) | -925.5037
Mg (kKN-m) -352.4695 Mg (kKN-m) 925.4991 Mg (kKN-m) 190.2120
Vr  (kN) 784.5153 Vr  (kN) -245.2072 Vr (kN) 586.3468
Vs (kN) 245.2148 Vs (kN) 794.0200 Vs (kN) 0.0008
rr (kN/m) 675.4756 rr (kN/m) 263.7710 rr (kKN/m) 290.7418
rs  (kN/m) 263.7710 rs  (kKN/m) 290.7418 rs  (kN/m) 293.7988

Barra 4 Barra § Barra 6
Lo (m) 2.5 Lo (m) 2.5 Lo (m) 2.5
Mp (kKN-m) -190.1790 Mp (kN-m) -925.5152 | Mp (kN-m) | 352.5068
Mg (kKN-m) 925.5352 Mg (kN-m) -352.5102 | Mg (kN-m) 0.0071
Vr (kN) -0.0069 Vr (kN) 794.0367 Vr (kN) 245.2102
Vs (kN) 586.3554 Vs (kN) -245.2213 Vs (kN) 784.5313
rr (kN/m) 293.7988 rr (kKN/m) 290.7425 rr (kKN/m) 263.7724
rs  (kN/m) 290.7425 rs  (kKN/m) 263.7724 rs  (kN/m) 675.4833

Las reacciones del terreno son:

Reacciones del Terreno
I 675.4756
153 263.7710
I3 290.7418
Iy 293.7988
Is 290.7425
Te 263.7724
7 675.4833

Como podemos darnos cuenta los elementos mecanicos obtenidos anteriormente tienen
valores muy grandes ya que nuestra distribucion de cargas se analizo solo en un sentido.
Para fines de célculo de la contratrabe y la losa, se tomara en el sentido longitudinal (eje x)
el 60% de la distribucion de carga y el 40% restante lo tomara el sentido transversal (eje y),
segun nos indican las areas tributarias siguientes:
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.
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Franja Central
involucrada en

el calculo

Areas tributarias empleadas en la distribucion de cargas, y franja central involucrada en el

calculo.

Aplicando el 60% a nuestros elementos mecanicos de cada barra tenemos:

Elementos mecanicos (momentos y cortantes) en cada barra:

Barra 1 Barra 2 Barra 3
Lo (m) 2.5 Lo (m) 2.5 Lo (m) 2.5
Mp 0.0025 Mp 211.4690 |Mp -555.3022
Mg -211.4817 [ Mg 555.2995 | Mg 114.1272
Vr 470.7092 Vr -147.1243 | Vr 351.8081
Vs 147.1289 Vs 476.4120 Vs 0.0005
r 405.2854 |r, 158.2626 |7, 174.4451
Ts 158.2626 |rs 174.4451 Ts 176.2793

Barra 4 Barra 5 Barra 6
Lo (m) 2.5 Lo (m) 2.5 Lo (m) 2.5
Mp -114.1074 |[Mp -555.3091 |[Mp 211.5041
Mg 555.3211 Mg -211.5061 | Mg 0.0043
Vr -0.0041 Vr 476.4220 Vr 147.1261
Vs 351.8132 Vs -147.1328 | Vs 470.7188
7y 176.2793 ry 174.4455 7y 158.2634
T 174.4455 7 158.2634 |7y 405.2900
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Las reacciones del terreno son:

Reacciones del Terreno
I 405.2854
0 158.2626
13 174.4451
Iy 176.2793
Is 174.4455
103 158.2634
r7 405.2900

Con los resultados obtenidos de los elementos mecanicos en cada barra y las
reacciones del terreno, se procedera a realizar el disefio de la contratrabe y de la losa de
cimentacion, para después realizar una comparativa con los resultados que se obtuvieron
del célculo del asentamiento inmediato, y asi tomar una decision para ver qué caso es el
mas desfavorable.

4.3.1 Disefio de la contratrabe y la losa de cimentacion.

4.3.1.1 Disefio de la contratrabe.

Con los resultados anteriores procederemos a realizar el calculo.
Mp Mq

LY
ve | [

L
A =t =

L/2 L/2

<

Elementos mecanicos de la barra m.

470.71 kN 828.23 kN 828.23 kN 470.71 kN
34.64 kN/m
“© 2 & @ ©® | ®
A ﬁ ﬁ T T A T T A A

|
158.26 17244 {54 g 174.44 15826

405.29 kN/m 405.29 kN/m

p M m m m m v
4 A # # # # A

25 25 2.5 25 25 25
Diagrama de reacciones y distribucion de cargas.
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Hagamos es diseno estructural de la contratrabe, comenzaremos obteniendo la distancia
"x" a la que se encuentra el méximo momento:

Vo—(-wlsy 1
+7

r,—w 2

X =

Ly = =M, —er—w7+v’,, E)kx—zj+5kx—3)

Barra 1 Barra 2 Barra 3
x (m) 1.6107 X (m) -1.0872 X (m) 2.9870
Minsx (KN-m) -323.4033 Misx (KN-m) | -267.8096 | Mpax (KN-m) 27.8908

Barra 4 Barra 5 Barra 6
x (m) -0.0197 x (m) 4.5378 x (m) 1.3117
Miax (KN-m) 112.6522 Miax (KN-m) | -492.3869 |Mpsx (KN-m)| -317.5331

Con los resultados anteriores, procederemos a realizar el disefio estructural de la
contratrabe como viga de seccion rectangular; asi obtendremos el acero longitudinal y
transversal.

Diagrama de Momento Flexionante.
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Diagrama de Fuerza Cortante.

El momento resistente y la fraccién de acero necesario para soportar un momento
ultimo Mu esta dado de la manera siguiente:

qg=1- 1—72]”2“ -
[ FRbd .
M, =FM
Mumsx? kN-m | 555.2995
Mumsx” KN-m | -323.4033
d (cm) 96
b (cm) 30
fe  (kg/em?) 250
fc (kg/em?) 200
f'c  (kg/em?) 170
f, (kg/em?) 4200
Fc 1.4
Fr 0.9
M. kN-m | 777.4192
MO KN-m | 452.7646
q® 0.2047
q© 0.1135
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El porcentaje de acero es:

q:pfiy IO:qj:y pml’n 20.7 )\/Z pmdx =O75£:]f(‘; f%]
. /, /) »Js
p 0.0083
p© 0.0046
P min 0.0026
P mix 0.0143
El area de acero requerida es:
A, = pbd
T 23.8668
By © 13.2274
Calibre a (cm?) N, de Varillas
Varillas © (lecho inferior) 8 5.07 4.7102
Varillas © (lecho superior) 8 5.07 2.6105

Se colocaran para el acero positivo 5 varillas del # 8 y para el negativo 3 del # 8.

La separacion que deberan tener los estribos es:
_ A, f,dFy
V

N

S

Vi=V,~Ver

u

P <0.01, Vo= Fobd(0.2+30p). 1
p2001, Ve =05Fhbd.[f

Como p<0.01 se emplea:

L <001, V., =Fybd(02+30p).|f

Ver (kg) | 164445411
Ver (kKN) 164.4454

Obtengamos a continuacidn el cortante ultimo en la seccion critica, el cual se encuentra
a una distancia d del pafio de la columna.

V==V +@ -w)x
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V (kN) -137.0568
Vu (kN) 191.8795
Vs (kN) 27.4341
Vs (kg) 27434112
Calibre as (cm?) s (cm)
1 0.08 18.6177

Como podemos observar el calibre del estribo es muy pequefio, por lo tanto se
colocaran estribos del #3 @ 25 cm

4.3.1.2 Diseno estructural de la losa de la zapata.

4.3.1.2.1 Diseio por tension diagonal:

Obtengamos las reacciones en unidades de presion. Para nuestro caso no se hara el
calculo con la reaccion de 405.29 (kN/m), ya que este valor se encuentra en los extremos de
la estructura, y por lo tanto se concentra bajo la carga de la columna y no se transmite a la
zapata. Haremos el disefio estructural para la reaccion de 179.28 (kN/m).

La reaccion del terreno en unidades de esfuerzo vale

b m 0.3
d m 0.7
h m 0.3
b m 5

La reaccion neta vale:

[TPRIN

q:
0.3m
—t
0.7m
J
) 5m
q kPa 70.5117
qn kPa 52.1117

IOEm

La seccion critica por tension diagonal se presenta a una distancia d del pafio de la
columna. Como trabajamos por metro de ancho b = 100 cm. Dado que se cuela una
plantilla de concreto pobre sobre el terreno, el recubrimiento del acero puede ser 3 cm y
tomando el cuenta el didmetro de la varilla a emplear d =

Calibre diametro cm
6 1.91
d m 0.26
d cm 26.0
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Hallemos el cortante y el momento en la seccion critica por tension diagonal en un
ancho b =100 cm.

V kN 43.7491
M kN-m 18.3642
V. kN 61.2487

En elementos anchos, en los que el ancho B no sea menor que 4 veces el peralte
efectivo (B>4d), con espesor hasta de 60 cm y donde la relacion M/(Vd) no exceda de 2, la
fuerza Vg puede tomarse igual a:

Ver =0.5Fbd. | f.

M/(Vd) = 1.61 <2

Ver KN | 14734.6911
Ver kg 147.3469

Como podemos ver si cumple ya que la relacion es menor que 2 y de la misma manera
observamos que Vcr>Vu. Asi podemos decir que el espesor de la losa sera de 30 cm.

4.3.1.2.2 Diseiio por flexion.

El momento flexionante en la seccidn critica vale:

M kN-m 31.5276
M kg-m | 3152.7586
M, kg-m | 4413.8620
M, t-m 4.4139

La fraccion de acero necesaria para soportar un momento Mu esta dada por:

q=1- I—LJ‘" | q | 0.0043 |
' Fpbdf, '

El porcentaje de acero es:

f, . | "
a=p  p=g’: Lo =o.7\fE Py =0.75) Je 4800
y

fe 1 f, f,+6000
p® 0.0002
P min 0.0026
P max 0.0143
El area de acero requerida es:
A, = pbd [ ADcm® | 68641 |
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La separacion de las varillas en un 1 metro de ancho esta dada por:

5= a,100 Calibre a, (cm”) s (cm)
A 4 1.27 18.4549

)

Se colocaran varillas del #4 @ 18 cm.

4.3.1.2.3 Acero por temperatura.

El acero en direccion longitudinal de la zapata y el del lecho superior se proporciona
por temperatura, para lo que se emplea la siguiente expresion: (Normas de Concreto).

4 66000(1.5)(%)
© (4100

En donde:

’ . 2 .
As = area de acero necesaria por temperatura, en cm/m, para el semiespesor de la losa

h/2.
h/2 = semiespesor de la losa de la zapata.

| As | 3.0745 |

Asi la separacion en cada metro de las varillas, esta dada por la siguiente expresion:

~a,100 Calibre a, cm’ b cm s cm
4 3 0.71 100 23.1761

s

Por lo tanto, se colocaran varillas del # 3 @ 20 cm.

Con los resultados de los calculos obtenidos anteriormente procederemos a realizar el
armado de la contratrabe y de la losa. De la misma manera podemos observar como

quedaria distribuido el acero requerido.

=l e 0.30m
T 348
0.70m , | _F#3 @ 25cm
454 ||
$ #3 @ 20cm r= 3cm
0.30m \l 5#8_ |
% 5 00m #4 © WSCm;}

N

plantilla de 5cm de espesor

Dimensiones y armado de la contratrabe y losa de cimentacion para el asentamiento
diferido.
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CONCLUSIONES

Si realizamos un analisis minucioso, podemos observar que una cimentacion es la
parte mas importante de toda construccion, a la cual no deben de ahorrarse ni materiales ni
cuidados, ya que si, nuestra cimentacion presenta deficiencias, tendrd consecuencias graves,
como es la presencia de grietas al momento en que se rebase su capacidad resistente. Asi
mismo, es claro que toda construccion debe tener una buena cimentacion, y tampoco
debemos pretender ahorrarnos economia ni tiempo al momento de su construccion, puesto
que a largo plazo dichas deficiencias tendran que repararse y por supuesto serd mas cara la
reparacion de los errores que bien pudieron haber sido evitados.

Es conveniente aclarar que también interviene de manera importante el sitio en donde
se pretende cimentar, debido a que no es la misma situacion cimentar en suelo blando como
en suelo firme.

Logramos darnos cuenta que la Ciudad de México presenta una interesante diversidad
de suelos, debidos primordialmente a los cambios bruscos de clima, teniendo en cuenta esta
diversidad, se han realizado un sin nimero de investigaciones relacionadas con el suelo de
la Ciudad de México, para poder asi saber que tipo de suelo se nos puede presentar al
momento en que nosotros vallamos a construir. La Ciudad de México, presenta desde
suelos blandos como lo son las arcillas, hasta suelos muy firmes, tal es el caso de los
basaltos. Cabe sefialar que gracias a los estudios de estratigrafia realizados es posible
dividir a la Ciudad de México en tres zonas: la zona de lago, la zona de transicion y la zona
de lomas, también cada una de ellas estd dividida en subzonas con caracteristicas y
propiedades mecanicas diferentes; de ahi la importancia de conocer el tipo de terreno sobre
el cual vallamos a desplantar nuestra estructura.

Teniendo en cuenta sobre qué zona trabajaremos, estaremos consientes de que dafios
pueden presentarse en nuestra estructura, asi mismo estaremos al pendiente de saber que
tanto se podra asentar nuestra construccion, esto debido a las caracteristicas del estrato de
desplante, ya que el asentamiento depende de la deformacion que suftra el suelo, asi que si
el suelo contienen particulas con gran capacidad de deformacién, el suelo también se
deformara bastante, de igual manera si existe gran cantidad de agua entre los espacios que
hay entre las particulas, en el instante que el agua sea expulsada, el suelo tenderd a
deformarse, debido al reacomodo de las particulas que lo conforman. Es claro que el
movimiento de los granos, con el subsecuente reacomodo de los mismos, es el causante de
la mayor deformacion del suelo.

Es interesante saber que en los suelos cohesivos totalmente saturados se presentan
expansiones inmediatas producto de la excavacion, asentamientos inmediatos y
asentamientos diferidos por causa de la expulsion de agua, como consecuencia las normas
de cimentacién establecen que es conveniente los siguientes calculos: los movimientos
instantaneos debidos a la carga total transmitida al suelo por la cimentacion (asentamientos
inmediatos), y los asentamientos diferidos producto del incremento neto de carga en el
contacto suelo-cimiento.
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Para poder ejemplificar las deformaciones que experimenta un suelo cohesivo
totalmente saturado, podemos considerar un edificio apoyado en una cimentacion
parcialmente compensada a base de un cajon de cimentacidén de concreto reforzado en un
suelo de este tipo. Para alojar el cajon es necesario efectuar un corte, lo que produce
expansiones inmediatas del fondo de la excavacion. Pero al construir el edificio, las
expansiones se recuperan mediante hundimientos, que se denominan asentamientos por
recompresion. Debido al incremento neto de carga, se presentan hundimientos inmediatos
adicionales que se denominan asentamientos por compresion. Finalmente, debido al
incremento neto de carga ocurren hundimientos diferidos debidos al fendmeno de la
consolidacion de la arcilla. Por consiguiente la deformaciéon de un suelo cohesivo
totalmente saturado es la suma de la deformacion a corto y largo plazo.

Por supuesto que el objetivo en la determinacion de las propiedades de esfuerzo-
deformacion de los suelos es el uso de estas propiedades mecanicas, para estimar los
desplazamientos de la masa de suelo cuando esta se somete a un incremento de esfuerzos.
Dentro de la interface de la estructura de cimentacion y el suelo se originan
desplazamientos debidos a las cargas que transmite la cimentacion al suelo, donde dan
lugar los asentamientos totales y diferenciales; siendo asi la interaccion suelo-estructura la
parte de la ingenieria que estudia las deformaciones del terreno de cimentacion cuando
estas se ven afectadas por la presencia y rigidez de la propia estructura. De este modo la
interaccion entre la estructura de cimentacion y el suelo, consistira en encontrar un sistema
de ecuaciones que aplicadas simultdneamente a la estructura de cimentacion y a la masa de
suelo, produzcan la misma configuracion de desplazamientos entre los dos elementos.

Lo anterior es posible obtenerlo por medio de la compatibilidad de deformaciones que
es designada mediante la interaccion suelo-estructura. Para determinar la interaccion suelo-
estructura, es conveniente ejecutar el célculo de los desplazamientos de la subestructura,
procediendo a calcular los desplazamientos del terreno de cimentacion, y finalmente
establecer la compatibilidad de deformaciones entre la estructura y el suelo. Para poder
resolver el sistema de ecuaciones generado por la compatibilidad de deformaciones fue
necesario emplear el método de las rigideces, que para mi es el que nos arroja resultados
mas confiables.

Por la clase de suelo que estamos estudiando (suelos cohesivos totalmente saturados),
es conveniente realizar la estructura de cimentacion a base de cimientos continuos, siendo
estos la mejor opcion para cimentar, en esta clase de suelo.

Cabe hacer hincapié que al obtener los resultados de los asentamientos es necesario
verificar que estos no excedan los limites admisibles, ya que debemos de estar dentro del
rango de estos valores, asi mismo es conveniente mencionar que los asentamientos
permisibles son los asientos ( totales y diferenciales ) maximos que tolera la estructura,
incluyendo entrepisos y tabiques, sin que se produzcan dafios, como fisuras, descensos o
giros que inutilicen la obra; y éste depende de muchos factores incluyendo el tipo, forma,
situacion y finalidad de la estructura, asi como la forma, velocidad, causa y origen del
asentamiento.
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El asentamiento tiene importancia por tres razones, incluso aunque la falla no sea
inminente: aspecto, condiciones de servicio y dafios de la estructura. Los asentamientos
pueden alterar el aspecto de una estructura, provocando grietas en los muros exteriores, y
en los revocos de las paredes interiores. También pueden dar lugar a que una estructura se
incline lo suficiente para que pueda apreciarse a simple vista su inclinacion.

El asentamiento puede inferir con el servicio de una estructura en diversas formas; por
ejemplo, las grias y otros tipos de maquinaria pueden dejar de funcionar correctamente; las
bombas, compresores, etc. Pueden desajustarse; y las unidades de seguimiento como el
radar pierden precision. El asentamiento puede producir el fallo estructural de un edificio y
su colapso, de ahi la importancia que el resultado de nuestro calculo este dentro del rango
de los asentamientos permisibles.

En relacion con los calculos realizados respecto al ejemplo demostrativo, se logra
observar que se pretende ejemplificar lo mencionado a lo largo de este escrito, asi es que se
realizaron paso a paso los calculos necesarios para obtener el armado y dimensiones de la
cimentacion que requiere nuestra estructura para que no sufra dafos, teniendo en cuenta
que no debe de rebasar los asentamientos admisibles.

Analizando nuestros resultados y realizando las comparaciones necesarias para
verificar que armado y dimensiones son mejor para la correcta ejecucion de nuestra
construccion, observamos claramente que ambos calculos nos arrojaron resultados muy
similares en cuanto al armado y dimensiones, solo el cambio que se ve muy relevante es en
la cuestion de los asentamiento, puesto como se menciond en los capitulos anteriores se
calcul6 el asentamiento inmediato y el diferido haciendo referencia que el inmediato es del
orden de 5 cm y el diferido es alrededor de 15 cm, tomando en cuenta un tiempo de
consolidacion de 50 afios, asi es que la suma de ambos nos da un asentamiento a largo
plazo alrededor de 50 afios de 20 cm, y realizando la comparacion necesaria con los
asentamientos permisibles de la tabla A2.1 del anexo 2, observamos que estamos dentro del
rango ya que para cajones y losas de cimentacion el rango es de 7.5 a 30 cm. Ademas
corroboramos que los asentamientos diferenciales son menores que 0.004 (asentamiento
diferencial permisible, marcado por las normas técnicas complementarias de
cimentaciones).

Por lo anterior, para cuestiones de disefio tomaremos las dimensiones y armado
obtenido en el calculo del asentamiento inmediato; solo que tendremos presente que
nuestra estructura, por estar desplantada en un suelo cohesivo totalmente saturado y las
dimensiones con las que cuenta, llegara a presentar asentamientos total alrededor de 20 cm
en unos 50 afos, y asi, de esta manera debemos contemplar dicha situacion al instante en el
cual disefiemos y construyamos nuestra estructura.

Es claro que el fendmeno de los asentamientos debemos de tomarlo muy en cuenta,
ya que estos nos representan una parte muy importante para el comportamiento y
funcionabilidad de nuestra estructura. Debemos tener muy en cuenta que los asentamientos
dependen generalmente del tipo de suelo en el cual vallamos a desplantar nuestra
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cimentacion, puesto que en suelos blandos los asentamientos son altos y en suelos duros
son algo pequefios.

Finalmente la interaccion suelo-estructura es un método muy eficiente, ya que nos
permite:

e Comprobar la compatibilidad de deformaciones entre la estructura y el terreno.

e Obtener el diagrama de reacciones, los asentamientos y los elementos mecanicos
en cada nudo.

e Realizar el disefno estructural de nuestra cimentacion en base a los elementos
mecanicos.

e Obtener el asentamiento total, realizando un célculo para el asentamiento a corto
plazo, y realizar otro calculo para el asentamiento a largo plazo, y no dejar que
exceda el asentamiento permisible.

e Obtener los asentamientos diferenciales, y no dejar que excedan los
asentamientos diferenciales permisibles.
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ANEXO 1
TEOR{A DE CONSOLIDACION DE TERZAGHI

ANEXO 1

TEORIA DE CONSOLIDACION DE TERZAGHI

Al.1 DEFORMACION VERTICAL DE UN ESTRATO DE ARCILLA

Consideremos un estrato de arcilla de espesor hj, el cual, al ser sometido a un

incremento de carga, sufre una deformacion vertical o (figura 1), quedando con un espesor
final h.

Vacios hvi

h1 h2

Sélidos hs

Y Y \

Figura 1. Deformacion de un elemento de suelo.

Por lo tanto:
O=h —hy...........()

Sus relaciones de vacios inicial y final son (fig 1)

e, =" . (2)
hV
e, = h2 ............ )

Supongamos que la compresion vertical se debe tnicamente a una reduccioén de los
vacios del suelo, entonces (figura 1):

hy=h,+h,............(4)
hy=h,+h, ...........(5)
Reemplazando las ecuaciones 4 y 5 en la ecuacion 1, tenemos:

S=h,~h,..ovre..(6)
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Sustituyendo las ecuaciones 2 y 3 en la ecuacion 6:

O =eh,—e,h, =hs(el _ez)

s

Dividiendo ambos miembros entre h;

(s

Tomando en cuenta las ecuaciones 4 y 2

wel e e

o h

E |:(e1hs + hs ):|(€1 ’ )
o 1
Z {(el +1):|(el z)

Ahora hagamos

Ae=¢e —e,. (7

5 —( Ae Jhl ............ (8)

e +1

La ecuacion 8 permite calcular la deformacion vertical de un estrato de suelo de
espesor hj, en funcion de su decremento de relacion de vacios y de su relacion de vacios
inicial.

Al1.2 ECUACION DIFERENCIAL DE LA CONSOLIDACION PRIMARIA.

Sea un estrato de arcilla de espesor H, con el nivel de agua freatica (NAF) en la
superficie del terreno (figura 2a). Los diagramas de presion total, hidraulica y efectiva se
muestran en la figura 2a. consideremos que aplicamos una carga unitaria vertical “q” en un
area suficientemente grande para que el incremento de presion vertical sea constante con la
profundidad; supongamos ademas que se permite el drenaje en la frontera superior del
estrato de arcilla. Los diagramas de presion en el suelo quedan como se indica en la figura

2b.

Calculemos el gasto de salida dV; y de entrada dVy de un elemento de suelo de
espesor dz, situado a la profundidad z (figura 3). La curva de variaciéon de presion
hidraulica en un tiempo t se indica en la figura 3.
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Obtengamos el gradiente hidraulico a la profundidad z (punto A, figura 3). La altura
piezométrica vale (figura 2b):

+A

Yy
Vi Y
h:uio_FAl_Fy
Vw Vw
pero;
uOZyw(H_y)
(Au)

h=H-y+-—=+y

w

h=H+""1 .. ... ©9)

Llamemos Au al incremento de presion hidraulica en el punto A (figura 3).
(Au), =(Au)

El incremento de presion hidraulica en el punto B vale (figura 3)

0z

(ngmpfwﬂﬁ

El gradiente hidraulico en el punto A (flujo vertical) se:

. oh

1 -
A
Oz
Tomando en cuenta la ecuacidon 9

1)

El gradiente hidraulico en el punto B es:

i = 2 )+ o(Au) dz)
[ S
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El gasto de salida del elemento (cara I), para un area unitaria en direccion vertical,
utilizando la ley de Darcy, vale:

dt v,

dv, = k(l]{a(Au)}# ............ 10)
V. oz

De forma analoga, el gasto de entrada al elemento (cara II) es:

e Do 122}
dt v, \oz oz

dv, = {k(lj(aj{(Au)+{a(aAu)}dz}}dt ............ a1

dV,:k( 1 J@(Au)

4 4

w

La diferencia entre el gasto de salida y el de entrada serd, restando la ecuacion 11 a la
ecuacion 10.

AdV =dV, -dV,
2
adv = K |9 (Az”) dzdt oo 12)
Vo Oz
Por otra parte, la deformacion vertical del elemento de espesor dz vale, aplicando la
ecuacion 8:
ads =% g
(1+e)

Y el incremento de volumen, para un area unitaria en direccion vertical:

AdV{ de }dz ............ (13)

de
a, =
dp,'
de=a, dp,
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Reemplazando en la ecuacion 13

AdV :{“V dpv'}dz ............ (14)
(1I+e)

Por otra parte, en un suelo totalmente saturado se cumple:
p,=p, tu=p  '+u,+Au
dp, =0=dp,'+du, +d(Au)

dp,'=—d(Au)

d(Au) = Fﬁ”ﬂm

dp'= —[6(2”)%

Sustituyendo en la ecuacion 14:

AdV = —{ (l‘_’:e)}{am”)}dt dz e, (15)

Sea

m, se conoce como coeficiente de compresibilidad volumétrica del suelo.

O(Au)
ot

AdV = —mv{ }dt dz oo, (17)

El volumen del agua expulsada de elemento (figura 3) debe ser igual al cambio de
volumen del mismo, por lo tanto, las ecuaciones 12 y 17 miden la misma cantidad, y deben

ser iguales.
2
_| k9 (Azu) dzdl:—mv[a(Au)}dtdz
Vo Oz ot

["j{az (AZ”)} _ [G(A“)} ............ (18)
7. oz ot

129



ANEXO 1
TEOR{A DE CONSOLIDACION DE TERZAGHI

Sea

A C, se le conoce como coeficiente de consolidacion del suelo.

C{az(f”)} = F(A”)} ............ (20)
oz

ot

La ecuacion 20 mide la variacion del incremento de presion hidraulica en funcion de
la profundidad y del tiempo, y se conoce como la ecuacién diferencial del fendémeno de
consolidacion primaria para flujo vertical.

A1.3 SOLUCION DE LA ECUACION DIFERENCIAL DE CONSOLIDACION.

Para la solucion de la ecuacion diferencial de la consolidacion.

c{az(ﬁ”)} = {a(A”)} ............ (20)
0z Ot

Se conviden las siguientes condiciones frontera (figura 2b).
Au=0,para z=0y
z=2H,, paratodo t <0.
Con la siguiente condicion inicial:
Au=gq, para t=0",y0<z<2H..

Para estas condiciones la solucion de la ecuacion 20 es (ref. 1)

{7(2”1)2”%}
2 4 2i+1 4
Au=qz sen @ithzz b+ 4L (21
= 1Qi+Hr 2H,

donde

Ct

T="- ... 22
o (22)

A T se le denomina factor tiempo.
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Al.4 GRADO DE CONSOLIDACION DE UN ESTRATO DE ARCILLA.

Se define el grado o porcentaje de consolidacion a la profundidad z de la siguiente
forma (figura 4).

U. (%) = (jcj(IOO) {(Q;Au}(lom

U. (%) = (1 - Auj(lOO) ............ (23)
q

Se define el grado o porcentaje de consolidacion de un estrato de arcilla de espesor H
= 2H. de la siguiente forma (figura 4).

2H,

J-(q — Au)dz

U%)=-"————(100) .......... 24
(%0) JQH ) (100) (24)

. ~ - 1 2H,
U(%) = (100){1 {q(2H6)} J.(Au)dz} ............ (25)

Tomando en cuenta la ecuacion 21

Qi+1)? 7T
e Mg (2i+)rz [ 4 }
J.(Au)dz—QIz 2 +1)7r { K

e

[7(2”1)2”%}

2He B 2He o 4 2H, i+ )zz
I(A“)dz qIZ Lzlﬂ)zz} { @i+ S{ 24, ﬂ

3 i+ )z _ ) B 1o
OS{ZHE } [cos(2z+1)7r cos0=—(—-1-1) 2]

i+’ 2T
2He |: 8 2

j (Au)dz = g(2H, )Z TR
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Sustituyendo en la ecuacion 25

Qi+’ 2T
4

U(%) = (100) 1—5“ { 8

=l Qi+1)’7?

En la ecuacion 26 observamos que el porcentaje de consolidacion de un estrato
depende tnicamente del factor tiempo: U = f(T). En la tabla se muestran los valores de

U en funcion de T (ref. 1).

TABLA 1
RELACION TEORICA U(%) - T
U(%) T
0 0
10 0.008
15 0.018
20 0.031
25 0.049
30 0.071
35 0.096
40 0.126
45 0.159
50 0.197
55 0.238
60 0.287
65 0.342
70 0.405
75 0.477
80 0.565
85 0.684
90 0.848
95 1.127
100 o

(Tomada de Juarez Badillo y Rico, 1976)
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NAF
PVo Uo pVvo’
Estrato He
de arcilla /
He
Permeable
a) Diagramas de presion iniciales.
Permeable u q pv
- z t=0+ N g
— t=t2
99 t=t1 \
d
q q \
y \\\
t <o t=tz MESANGE
Permeable t=ta

b) Diagramas de presion con un incremento de carga repartida q.

Figura 2. Estrato sometido a un incremento de carga q.
FIG. 2 Estrato sometido a un incremento de carga q.

Z ﬁ
dvi A

R

dz = A=1 >v Au

Uo

B
dvill

Figrigh 3. Hlujo vettichharixdvels de cionalemdatade. suelo.

Permeable

Vo' q He
Permeable

Figura 4. Grado de consolidacion de un estrato de arcilla de espesor H.
Fig 4 Grado de consolidacion de un estrato de arcilla de espesor H.

133



ANEXO 2
ASENTAMIENTOS PERMISIBLES

ANEXO 2

ASENTAMIENTOS PERMISIBLES

El asentamiento permisible de la cimentacion de una estructura, es aquel asentamiento
que se presenta de tal manera que no se presente dano funcional de dicha estructura, siendo
de interés las siguientes instalaciones o elementos:

Tabla A2.1 Asentamientos Permisibles

ELEMENTO O INSTALACION ASENTAMIENTO PERMISIBLE
Obras de drenaje 15a30cm
Accesos a la estructura 30a 60 cm
Muros de mamposteria 2.5a5cm
Marcos estructurales de concreto o acero 5al0cm
Losas o cajones de cimentacion 7.5a30 cm

Tomado de Sowers (1962)

Los valores mayores son para asentamientos en terrenos de cimentacion homogéneos
y estructuras de buena calidad de construccion. Los valores menores son para
asentamientos en terrenos de cimentacion con estratigrafia erratica y estructuras de regular

calidad de construccidn.
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