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RESUMEN

La presente investigacion se enfoca principalmente en realizar un andlisis de cimentaciones
superficiales y profundas con la metodologia del Reglamento de Construcciones para el
Distrito Federal y con la de la préctica de la Ingenieria Geotécnica, enfatizando los aspectos
relativos a la ciudad de México. El procedimiento desarrollado puede usarse para calcular
capacidad de carga, distribucion de esfuerzos verticales y asentamientos en la masa de
suelo de cimentaciones tales como, zapatas corridas, losas de cimentacion, cajon de
cimentacion compensado o pilotes.

Obijetivos. Los objetivos principales de este trabajo son: hacer una revisién de los principios
del analisis y disefio de cimentaciones en la practica de la ingenieria geotécnica, revisar,
explicar y comparar con la normatividad que se tiene al respecto para la ciudad de México,
sugerir algunas posibles modificaciones a las NTC—Cimentaciones vigentes, en las cuales
se tenga un sentido mas practico en el disefio.

Alcances. Se revisan y comparan los aspectos del contenido de cada uno de los capitulos
que contienen las NTC-Disefio y Construccion de Cimentaciones. Finalmente, se exponen
algunas de las limitaciones que se estima adolecen las normas vigentes.

Resultados. Debido a las dificultades que enfrenta el disefio de cimentaciones en la ciudad
de México, el Reglamento y sus Normas Técnicas Complementarias establecen requisitos
minimos, de acuerdo con este trabajo algunos puntos referentes a cimentaciones, son
insuficientes para asumir un razonable margen de seguridad. Cabe también puntualizar por
una parte, que se debe cumplir con lo establecido en el Reglamento de Construcciones para
el Distrito Federal como lo estipulado en sus NTC; por otra parte, es posible adoptar
criterios y métodos diferentes a los establecidos en las Normas, siempre y cuando se
justifiquen los analisis correspondientes.

Conclusiones. Es importante recalcar que por muy riguroso que sea un Reglamento,
mientras haga suposiciones tedricas sobre el comportamiento del suelo que difieren
grandemente con la realidad, los resultados que proporcionan son muy poco realistas.
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Como resultado principal, se corrobora que al tratarse de cimentaciones, la parte de disefio
en el Reglamento de Construcciones [RCDF, 2005] es bastante reducida.

Recomendaciones. No deben de confundirse el analisis y disefio de cimentaciones con la
aplicacion del Reglamento de Construcciones, filtro impuesto por la sociedad para su
proteccion contra los errores mas graves, pero que en ninguna forma limita la creatividad
del ingeniero en cuanto a la profundidad de sus andlisis ni a la ingeniosidad de sus disefios
para tener seguridad adecuada contra la aparicién de todo estado limite de falla posible.

Importancia en el campo de la Mecénica de Suelos. Una vez que se ha llegado a un disefio,
las normas correspondientes, no tienen mas funcioén que: 1) la de revisar si los “criterios de
seguridad” a que se llega con los métodos adoptados de analisis y disefio satisfacen los
requerimientos minimos de seguridad y 2) si los procedimientos de disefio propuestos estan
de acuerdo con el estado actual de la préactica de la ingenieria.
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ABSTRACT

This research focuses primarily on an analysis of surface and deep foundations with the
methodology of the Building Regulations for the Federal District and with the current
practice of geotechnical engineering, emphasizing the aspects relating to the city of
Mexico. Included are notes closely linked to issues of regulation and others relating to
geotechnical atmosphere that prevails in the Valley of Mexico. The developed procedure
can be used to calculate load capacity, vertical distribution of efforts and settlements in the
soil mass of foundations such as shoes, slabs, drawer or offset foundation piles.

Objectives. The main objectives of this work are: to make a review of the principles of
analysis and design of foundations in the practice of geotechnical engineering, review,
explain and compare with the normativity that exists in that regard for the city of Mexico,
suggest some possible modifications to the NTC-existing Foundations, which have a more
practical sense in the design. Analyze a useful tool in the design of a foundation that can
cover the need that exists in that regard.

Scope. Reviews and compares the aspects of the content of each of the chapters that contain
the NTC-design and construction of Foundations. Finally, it presents some of the
limitations that is estimated suffer the existing rules.

Results. Due to the difficulties faced by the design of foundations in the city of Mexico, the
Regulation and its complementary Technical Standards establish minimum requirements, in
accordance with this work some points relating to foundations, are insufficient to assume a
reasonable margin of safety. It is also like to point out on the one hand, that you must
comply with the provisions of the Regulation of construction for the Federal District as
provided for in their NTC; on the other hand, it is possible to adopt different approaches
and methods to established by the Rules, and always when warranted the corresponding
analyzes.

Conclusions. It is important to emphasize that by very strict that is a regulation, while
theoretical assumptions on the behavior of the soil that greatly differ with the reality, the
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ABSTRACT

results they provide are very unrealistic. As main result, it was confirmed that in the case of
foundations, the layout part in the regulation of Construction [RCDF, 2005] is quite small.

Recommendations. Should not be confused the analysis and design of foundations with the
application of the Regulation of constructions, filter imposed by society for the protection
against the most serious errors, but that in no way limits the creativity of the engineer in the
depth of their analysis or to the ingenuity of its designs to have adequate security against
the emergence of any state to limit of failure as possible.

Importance in the field of soil mechanics. Once it has come to a design, the relevant rules,
have no other function than: 1) to check if the "criteria of safety” that emerges from the
methods adopted for the analysis and design meet the minimum requirements of safety and
2) if the design procedures proposed are in accordance with the current state of the practice
of engineering.
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SIMBOLOGIA

Los simbolos empleados se definen conforme se van utilizando en el texto.

o CAPITULO 4 5o

De diametro exterior
Di didmetro interior
Dm diametro muestra
e espesor
d longitud aguzada
L longitud tubo
Lm longitud de muestreo recomendable
Ve velocidad de propagacion de las ondas compresionales
Vs velocidad de propagacion de las ondas de esfuerzo cortante
G modulo al esfuerzo cortante
W peso unitario medio de la estructura
P perimetro de la construccion
D¢ profundidad de desplante
& CAPITULO 5 o
Wy peso de agua que contiene el suelo
W, peso del suelo seco
IP indice de plasticidad
WL limite liquido
y peso por unidad de volumen o peso volumétrico
W peso total del suelo incluyendo el agua
Vv volumen total
Yeat peso volumétrico saturado
% peso volumeétrico seco
Cr grado de compacidad o compacidad relativa
€max relacion de vacios del suelo en su estado mas suelto
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SIMBOLOGIA
B

€min relacion de vacios del suelo en su estado mas compacto
Enat relacion de vacios del suelo en su estado natural (in situ)
CR grado de compactacion o compactacion relativa
Yaméx peso especifico seco del suelo en su estado mas compacto
Yamin peso especifico seco del suelo en su estado mas suelto
Ydcom peso especifico seco del suelo compactado en el campo (in situ)
my coeficiente de compresibilidad del volumen
Q volumen de agua de descarga
L longitud de la muestra en la direccion del flujo
A area de la seccion transversal de la muestra
h carga hidraulica
t tiempo
a area de la seccion transversal del tubo de descarga
hoy hy cargas hidraulicas original y final, respectivamente
A porcentaje de amortiguamiento critico
G modulo de rigidez al cortante
& porcentaje de amortiguamiento con respecto al critico

& CAPITULO 6 o
”h peso volumétrico del n—ésimo estrato
Gn médulo de rigidez en cortante del n—ésimo estrato, igual a s vs* / g
hn espesor del n—ésimo estrato
N numero de estratos
Vi velocidad de propagacion de ondas de corte del i—ésimo estrato
Hs espesor total del estrato del terreno
Ts periodo dominante del estrato equivalente (periodo del sitio)
Vs velocidad efectiva de propagacién de ondas de corte en el estrato
Fq factor de distancia
ag" aceleracion maxima en terreno rocoso del sitio de interés
Aref aceleracion de referencia igual a 400 cm/s®
Fs factor de sitio
Fr factor de respuesta
Ps contraste de impedancias mecanicas
ao aceleracion maxima del suelo
fsa funcién del periodo dominante del sitio
Foi factor de no linealidad
Fv factor de velocidad
Vs velocidad efectiva del manto de suelo
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velocidad equivalente

periodo equivalente

aceleracion espectral normalizada con la aceleracion de la gravedad

periodo estructural

limite inferior de la meseta del espectro de disefio

limite superior de la meseta del espectro de disefio

periodo de inicio de la rama descendente en que los desplazamientos
espectrales tienden correctamente al desplazamiento del terreno

parametro que controla la caida de las ordenadas espectrales

parametro que controla la caida de las ordenadas espectrales

factor de amortiguamiento

amortiguamiento estructural

factor de comportamiento sismico

coeficiente sismico

fuerza cortante horizontal que debe considerarse que actda en la base de la
edificacién por efecto del sismo

peso de la edificacion sobre dicho nivel

o CAPITULO 7 o

profundidad al nivel freatico debajo de la base de la zapata
peso unitario humedo del suelo en la profundidad d.,

peso unitario sumergido debajo del nivel freatico

valor de la fuerza

distancia horizontal del punto a la fuerza

profundidad del punto

esfuerzo vertical

carga unitaria

desplazamiento vertical

maodulo de deformacion a nivel de profundidad i

cambio volumetrico durante el intervalo de tiempo considerado
indice de compresion

coeficiente de proporcionalidad

& CAPITULO 8 o
presion de contacto del edificio

peso total de la construccion
area de contacto
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Pod presion total del suelo al nivel de desplante de la cimentacion

h peso volumétrico del estrato de suelo

Az espesor

Jd capacidad de carga Ultima

c cohesion del material de apoyo

Ood esfuerzo efectivo al nivel de desplante

Ja capacidad admisible de carga

FS factor de seguridad

Oh; esfuerzo critico de compresién o carga de preconsolidacion a la profundidad
z, obtenido de pruebas de consolidacion

Oz esfuerzo efectivo a la profundidad z

I, influencia del area de contacto de la cimentacion a la profundidad z

Jo sobrecarga en el hombro de la excavacion o bien, la presion efectiva de
contacto de edificios vecinos

Pe factor de expansion, igual a (Ace/0o)" ™, para la arcilla del valle de México

Me modulo de respuesta elastica del suelo, obtenido mediante pruebas de

compresion simple con ciclos de histéresis

o CAPITULO 9 o

a factor de correccion que depende de la resistencia no drenada del suelo

Ci resistencia no drenada del suelo, correspondiente al estrato i

di espesor del estrato i

4B perimetro del pilote

S factor de forma, que es de 1.0 para un fuste liso y de 1.2 para una pila conica

Cs promedio de adherencia entre el fuste y la arcilla

As area del fuste del pilote

N factor de capacidad de carga por punta

Ap area de la base del pilote

Su resistencia al corte no drenada en la base del pilote

y peso volumétrico unitario de la arcilla

D longitud efectiva del pilote dentro del suelo

S, promedio de la resistencia al corte no drenada a lo largo del fuste

P, presion efectiva de sobrecarga

p' presion de sobrecarga efectiva en la base del pilote

P’ orom promedio de la presion de sobrecarga efectiva a lo largo de la longitud del
pilote

K coeficiente de presion de tierra;
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angulo de friccion de la relacion suelo—pilote (Terzaghi: ¥a¢, para concreto);
factor de capacidad de carga;

carga de falla en el pilote.

incremento de la longitud de empotramiento

resistencia por friccién

cohesion media (0 s,) para el estrato de suelo de interés

area de la punta del pilote

resistencia no drenada del suelo debajo de la punta

presion vertical total al nivel del desplante del pilote

factor de resistencia (para cimentaciones profundas se considera igual a 9)

o CAPITULO 10 so

presion total al nivel del fondo antes de excavar

ancho de la excavacion

modulo de expansion elastica medio de los estratos de arcilla expandibles
bajo el fondo de la excavacion

factores de formay de profundidad

altura piezometrica en el lecho inferior de la capa impermeable

peso volumétrico del agua

peso volumétrico total del suelo entre el fondo de la excavacion y el estrato
permeable

cohesion aparente del material bajo el fondo de la excavacion, en
condiciones no—consolidadas no—drenadas (UU)

coeficiente de capacidad de carga y que depende de la geometria de la
excavacion. En este caso, B sera el ancho de la excavacion, L su longitud y D
su profundidad. Se tomara en cuenta ademas que este coeficiente puede ser
afectado por el procedimiento constructivo

es la presion vertical total actuante en el suelo, a la profundidad de
excavacion

sobrecargas superficiales afectadas de sus respectivos factores de carga
asentamiento de un estrato de espesor H

relacion de vacios inicial

variacion de la relacion de vacios bajo el incremento de esfuerzo efectivo
vertical Ap inducido a la profundidad z por la carga superficial. Esta
variacion se estimara a partir de pruebas de consolidacion unidimensionales
realizadas con muestras inalteradas representativas del material existente a
esa profundidad
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Az espesores de estratos elementales dentro de los cuales los esfuerzos pueden
considerarse uniformes

o APENDICE A

—

oo esfuerzo vertical efectivo estimado, considerando una distribucion de presion
en el agua igual a la hidrostatica.

o esfuerzo axial

oy esfuerzo desviador

Opc esfuerzo de preconsolidacion

o: presion confinante

y esfuerzo cortante

¥ peso volumétrico

W contenido de agua

Wi, Wt contenido de agua inicial y final, respectivamente

Wp, Wi limites plastico y liquido, respectivamente

Cuu resistencia al esfuerzo cortante en prueba triaxial no consolidada no drenada

c cohesion aparente no drenada

¢ angulo de friccién aparente

ei relacion de vacios inicial

OCR relacion de preconsolidacion

Si grado de saturacion inicial

£ deformacion unitaria
deformacidn unitaria en la falla

M; maodulo tangente inicial

Ss densidad de sélidos
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ANALISIS Y DISENO DE CIMENTACIONES: UNA COMPARACION DE PRACTICAS

CAPITULO 1.
INTRODUCCION

1.1. Antecedentes

La cimentacion de una estructura se define como aquella parte de la edificacion que esta en
contacto directo con el terreno y que transmite la carga de la estructura al suelo, incluyendo
la masa de suelo que participa directamente con la estructura.

El objetivo principal de las cimentaciones es transmitir las cargas de una estructura a los
estratos resistentes del subsuelo, en forma estable y con asentamientos totales y
diferenciales que sean tolerables.

En la ciudad de México, el disefio de cimentaciones presenta dificultades muy superiores a
las que se encuentran en otras grandes ciudades del mundo. Las causas principales de estas
dificultades son: a) caracteristicas del suelo (blando y compresible), b) hundimiento
regional, y c) alta sismicidad. Lo anterior es particularmente cierto en la zona lacustre
donde, ademas de la alta compresibilidad del subsuelo arcilloso, es necesario tomar en
cuenta el hundimiento regional inducido por el bombeo de agua en los estratos profundos y
la ocurrencia de eventos sismicos cuya intensidad alcanza valores extremadamente altos
por la amplificacion resultante de la deformabilidad de las mismas arcillas blandas.

Las normas sobre la construccion de inmuebles en la Ciudad de Meéxico han evolucionado
notablemente desde la década de los afios cuarenta, por varias razones: 1) el incremento de
la poblacién, principal promotor del desarrollo vertical en el area céntrica de la Ciudad; 2)
la mecanica de suelos y su aplicacion al disefio de cimentaciones; y 3) los sismos y los
estudios sobre sus efectos en las construcciones.

El reglamento de 1942 establecia que la capacidad de carga admisible del terreno en el area
antigua de la Ciudad era de 5 ton/m? y de 3 ton/m? en las zonas que no habian sido
sometidas a carga previa. Esta especificacion era aceptable tanto para dimensionar zapatas
como para losas de cimentacion, sin restricciones en cuanto a la superficie total de contacto
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subestructura—suelo. Los edificios mas pesados se podian apoyar sobre pilotes hincados
hasta la capa dura, y era comun en esa época usar pilotes de madera formados por postes de
¢ 20 cm y 8 a 10 m de longitud, zunchados en los extremos y unidos mediante una barra
corta de acero; la capacidad asignada era de 25 ton/pilote. La solicitacion debida a sismo se
representa con la fuerza horizontal igual al producto de un coeficiente sismico por el peso
del edificio arriba del nivel considerado. Salvo para los edificios de tipos | y II, el
coeficiente sismico aplicable a hoteles, viviendas, despachos, plantas industriales, etc. (tipo
[11) era de 0.025.

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

Por otra parte, en la década 19461956 se venian realizando estudios de mecanica de suelos
que: 1) ampliaban el conocimiento del subsuelo de la Ciudad (estratigrafia y propiedades de
los materiales arcillosos); 2) corroboraban las predicciones de la teoria debida a Nabor
Carrillo sobre el hundimiento de la superficie; y 3) verificaban mediante nivelaciones y
observaciones piezométricas el comportamiento de construcciones soportadas por
diferentes tipos de cimentacion.

Los estudios mencionados constituyeron en gran medida la base informativa para modificar
en 1966 el capitulo relativo a cimentaciones del Reglamento de Construcciones para el
Distrito Federal. Estas normas se revisaron después, introduciendo modificaciones y
correcciones, para integrar el reglamento publicado en el Diario Oficial de diciembre 14,
1976. Finalmente, a consecuencia de los perjuicios catastréficos producidos por el
terremoto de septiembre 1985, se elabord un reglamento de emergencia con el principal
objetivo de reparar las construcciones afectadas por dafio estructural grave y proyectar los
nuevos inmuebles.

Actualmente se cuenta con el Reglamento de Construcciones para el Distrito Federal y las
Normas Técnicas Complementarias (2005), el cual sera objeto de andlisis y revision en este
trabajo de investigacion.
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ANALISIS Y DISENO DE CIMENTACIONES: UNA COMPARACION DE PRACTICAS

1.2.  Objetivos

Describir la informacion basica, criterios y procedimientos de calculo de aplicacion general
para el disefio de cimentaciones superficiales y profundas, enfatizando los aspectos
relativos a la ciudad de México.

Se hace una revision de la literatura respecto al tema del comportamiento de las
cimentaciones en la ciudad de México. Se revisan las consideraciones del Reglamento de
Construcciones para el Distrito Federal y de las Normas Técnicas Complementarias para el
Disefio y Construccion de Cimentaciones y se hace una comparacion con respecto al disefio
de cimentaciones, tomando en cuenta la practica avalada por la ingenieria geotécnica en
Meéxico y el mundo.

1.3. Alcances

La selecciéon del tipo y las dimensiones de una cimentacion suele hacerse mediante
Reglamentos 0 Normas de Construccidon. La mayoria de estos Reglamentos o Normas
contienen valores admisibles, basados en la experiencia general de los suelos de la zona en
que se aplica el Reglamento. Estos valores admisibles suelen dar lugar a
dimensionamientos conservadores para edificios de escasa altura sobre zapatas aisladas,
aunque pueden quedar del lado contrario a la seguridad en estructuras grandes o especiales.

Para una discusion de los numerosos problemas practicos y las consideraciones economicas
implicadas en el proyecto de una cimentacion, se hara un estudio en el cual se comparan las
soluciones de la préactica de la Ingenieria Civil y las indicadas en el Reglamento de
Construcciones para el Distrito Federal y Normas Técnicas Complementarias, enfatizando
los aspectos relativos a la ciudad de México.

Se incluyen notas estrechamente vinculadas a temas del Reglamento y otras relativas al
ambiente geotécnico que prevalece en el Valle de México.

Cabe mencionar que no deben de confundirse el anélisis y disefio de cimentaciones con la
aplicacion del Reglamento de Construcciones, filtro impuesto por la sociedad para su
proteccion contra los errores mas graves, pero que en ninguna forma limita la creatividad
del ingeniero en cuanto a la profundidad de sus analisis ni a la ingeniosidad de sus disefios
para tener seguridad adecuada contra la aparicion de todo estado de falla posible, limite o
de servicio.
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1.4. Contenido de la tesis

En el capitulo 2 se hace una sintesis de los factores que determinan el tipo de cimentacion y
de los tipos de cimentaciones existentes en el Valle de México.

En el capitulo 3 se describe el informe geotécnico para disefio y construccion de
cimentaciones. En el capitulo 4 y 5 se hace una descripcion de los trabajos geotécnicos de
campo y de laboratorio, respectivamente considerados para el analisis y disefio de una
cimentacion.

En el capitulo 6 se hace un andlisis de las consideraciones de disefio por sismo de las
cimentaciones.

En el capitulo 7, 8 y 9 se describen las cimentaciones superficiales, compensadas y
profundas, respectivamente. En cada capitulo se propone un ejemplo de aplicacion.

En el capitulo 10 se incluyen temas relativos a andlisis y disefio de excavaciones.

En el capitulo 11 se presentan las conclusiones del presente trabajo y una lista de
referencias bibliograficas se presenta en el capitulo 12. Finalmente, en el capitulo 13 se
presentan anexos que contribuyen a una descripcion méas detallada de las figuras
consideradas en la presente investigacion (se resaltan los aspectos mas importantes en el
capitulo 7,8y 9).
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CAPITULO 2.
TIPOS DE CIMENTACIONES MAS USUALES EN EL
VALLE DE MEXICO

2.1.  Factores que determinan el tipo de cimentacion

El tipo de cimentacion adecuado para una estructura dada, depende de varios factores: su
funcién, las cargas que debe soportar, las condiciones estratigraficas del subsuelo y el costo
de la cimentacion comparado con el costo de la superestructura [Peck, et al. 2008].

Cada tipo de cimentacion debera disefiarse para cumplir con lo siguiente:

1. Ser segura contra fallas por resistencia al corte del subsuelo.

2. No debera asentarse o emerger mas alla de los valores tolerables por la estructura y
obras colindantes.

3. Debera localizarse y protegerse adecuadamente contra probables agentes externos
que puedan comprometer su comportamiento.

4. Ademés, debera ser segura contra falla catastrofica y proporcionar un
comportamiento que permita la utilizacion de la obra. Los Reglamentos de
construccion no hablan de factores de seguridad, sino de factores de carga y factores
de reduccion para los estados limites de falla y de servicio. Es decir, acotan el
disefio para evitar una falla catastrofica, y aseguran que el comportamiento de la
obra cumpla con las condiciones de servicio para las que se disefia.

En general, en cualquier estudio de cimentacion va a interesar el conocimiento de la
geologia local, la estratigrafia del subsuelo y las propiedades indice y mecéanicas
(resistencia al corte, compresibilidad y permeabilidad) de los suelos que lo componen;
ademas del conocimiento de otros factores como sismicidad, vientos, comportamiento del
subsuelo y de cimentaciones existentes, etcétera (en el capitulo 3 se hace una descripcion
detallada del informe geotécnico).

*5¢



CAPITULO 2
T1Pos DE CIMENTACIONES MAS USUALES EN EL VALLE DE MEXICO

Establecidos los requisitos que debe llenar una cimentacion apropiada, los pasos
involucrados en su eleccion y analisis son los siguientes.

2.1.1. Funcién

Es frecuente que para una estructura existan varias alternativas de cimentacion igualmente
seguras, entre las que debe elegirse la mas apropiada al caso. La cimentacién tiene que
cumplir con los requisitos basicos de funcionalidad, a saber:

a) Por una parte, toda la cimentaciéon, o cualquiera de sus elementos puede fallar
porque el suelo o la roca sean incapaces de soportar la carga.

b) Por otra parte, el suelo o roca de apoyo pueden no fallar, pero el asentamiento de la
estructura puede ser tan grande o tan disparejo, que la estructura puede agrietarse y
danarse.

Este puede ser el caso de un edificio alto y pesado que proyecte construirse en suelos
altamente compresibles — como arcillas blandas o depositos de suelos organicos y turba —
para el que a primera vista resultaria inadecuada una cimentacion superficial a base de
zapatas o losa de cimentacion.

2.1.2. Cargas

Para el disefio de la cimentacién de cualquier construccidn, es necesario evaluar las
acciones permanentes (carga muerta), las acciones variables (carga viva), y las acciones
accidentales (sismo, viento, maquinaria, etc.), a las que se encontrard sometida.

Una vez determinadas estas acciones, es necesario conocer su distribucion y determinar la
magnitud de los esfuerzos a los que se vera sometido el suelo de cimentacion.

2.1.3. Estratigrafia

El estudio del suelo en el que se apoyara una estructura es prioritario, ya que su resistencia
y comportamiento ante cargas externas definiran el tipo de cimentacion adecuado, que
garantizard la estabilidad del sistema.

El estudio de mecénica de suelos debera incluir exploraciones de campo que determinen la
configuracién y composicion de los diferentes estratos, las propiedades indice y las
propiedades mecanicas e hidraulicas del suelo. Esta informacion servira de base para la
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correcta seleccién de los estratos de apoyo y de los elementos que transmitiran las cargas al
suelo.

2.1.4. Técnicay economia

Al ser elegido un tipo de cimentacion, es necesario definir el procedimiento constructivo
que se aplicard considerando los recursos existentes, con el propodsito de que su
construccion sea viable, respetando las especificaciones geotécnicas y estructurales,
considerando también que la solucion sea econémicamente aceptable y conduzca a tiempos
de ejecucion reales y convenientes, preservando constantemente la calidad de los elementos
de cimentacion.

2.2.  Evolucidn de las cimentaciones en el Valle de México

La ingenieria de cimentaciones es una rama de la Ingenieria Civil. Como todas las
disciplinas que conforman a ésta, la ingenieria de cimentaciones se ha desarrollado pasando
por una serie de etapas hasta llegar al momento actual. Estas etapas son: 1) empirica, 2)
cientifica y 3) semiempirica [Jaime, 1997].

La etapa empirica se inicia cuando el hombre hace sus primeras construcciones para
guarecerse. En esta fase se emplean la intuicion del constructor y las experiencias pasadas,
pero sobre todo la observacion. Es decir, se acumula experiencia conforme se avanza,
tomando en cuenta los éxitos y los fracasos que se han tenido.

De acuerdo con Terzaghi (1951), la ingenieria de cimentaciones entrd en la etapa cientifica
en el momento en que el ingeniero de cimentaciones se dio cuenta que, independientemente
de la capacidad de carga permisible del suelo, las cargas producian asentamientos, y que el
asentamiento dependia de varios factores, ademas de la presion de contacto, tales como: la
estratigrafia del sitio, las caracteristicas del suelo, las dimensiones del &rea cargada.

Podria decirse que las etapas cientifica y semiempirica se han desarrollado
simultdneamente. La naturaleza ha impuesto numerosas restricciones a los problemas
ingenieriles como para que estos sean tratados desde un punto de vista exclusivamente
teorico. La observacion del comportamiento de cimentaciones y obras térreas ha permitido
atemperar la aplicacion ciega de resultados de andlisis teoricos. Por su parte, la teoria ha
sido el marco de referencia que ha permitido al ingeniero agudizar sus sentidos para
aprender a observar y saber qué observar. Aunque una teoria sea errOnea, permite al
ingeniero tener un cuadro de comparacion que puede ayudarle a identificar cuéles son los
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factores determinantes en el disefio de una obra en particular, siempre y cuando se observe
su comportamiento, mediante mediciones durante la construccion y después de la misma.

La construccién de cimentaciones es indudablemente una de las artes mas antiguas de la
humanidad. Los Aztecas, durante la época precortesiana, construian sus chozas en el lago
de Texcoco mediante largas estacas de madera (Figura 2.1) que hincaban firmemente en el
blando fondo del lago; los egipcios construian sus inmensos e increibles monumentos sobre
capas de piedra que descansaban en la roca.

(b)

Figura 2.1. (a) Configuracion general de la ciudad de Tenochtitlan (b) Pilotes de madera del
Templo Mayor, de la ciudad de México [Jaime, 1997]

Durante la edad media, los sistemas que se habian empleado en la Capital para la
cimentacion de sus edificios habian sido cinco: el de pilotes, el de emparrillados, el de
bovedas inversas, el de arena, y por Gltimo, el més usado, que consistia en consolidar el
terreno por medio de capas sucesivas, apisonadas, de piedra dura, pedaceria de ladrillo y
mezcla terciada, en sustitucion del mamposteo, que era el que se empleaba [Téllez Pizarro,
1899]. Hasta mediados del siglo diecinueve, la mayor parte de zapatas eran de
mamposteria, ya sea de piedra labrada o pedazos de piedra de todos tamafios. Esta fue
adecuada hasta que aparecieron los edificios altos con gran carga en sus columnas. Estas
cargas requerian zapatas muy grandes y pesadas que ademéas del valioso espacio que
ocupaban, el costo se incrementaba de gran manera.

Fue hasta entonces que se realizaron los primeros intentos de aumentar el area de la zapata
sin aumentar su peso, se construian emparrillados de madera y sobre ellos la zapata
tradicional. En 1881, se utilizd6 un emparrillado de rieles de ferrocarril ahogados en
concreto como un adelanto sobre el emparrillado de madera. Poco después se construyeron
emparrillados con vigas de acero que ayudaron a la construccion de zapatas en cantiliver.
Fue hasta después de 1900, que se dejaron de usar las zapatas con emparrillado, cuando se
empez6 a utilizar el concreto armado.
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2.3.  Tipos de cimentaciones mas usuales en el Valle de México

En la rutina diaria de la ingenieria, se diferencian tres tipos de cimentaciones, en razon de
su profundidad, las cimentaciones superficiales o poco profundas, compensadas y las
profundas.

Los tipos de cimentacion mas usuales pueden clasificarse en tres grandes grupos:

Superficiales:
—  Zapatas aisladas y corridas
—  Losas

Compensadas:
—  Cajon de cimentacion: semicompensados, compensados o0 sobrecompensados.

Profundas:

—  Pilotes de friccion
— Pilotes de punta
—  Pilas

Ademaés de una combinacidn de éstas.
2.3.1. Cimentaciones superficiales

Las cimentaciones superficiales, como su nombre lo indica, son aquellas que se construyen
sobre estratos resistentes superficiales, donde por lo general no se requiere de maquinaria
pesada ni procedimientos constructivos especiales y su disefio no acepta esfuerzos de
tension. Los tipos mas frecuentes de cimentaciones superficiales son las zapatas aisladas,
zapatas corridas y las losas de cimentacion.

Las zapatas aisladas son elementos estructurales, que por lo general son de seccion
cuadrada o rectangular y rara vez circulares, que se construyen bajo las columnas con el
objeto de transmitir la carga de éstas al terreno en una mayor area, para lograr una presion
de contacto aceptable. Generalmente éstas se construyen de concreto reforzado.

Las zapatas corridas son elementos similares a las zapatas aisladas, solo que su longitud
supera varias veces al ancho. Soportan varias columnas o muros y se construyen a base de
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concreto reforzado o mamposteria, en caso de que las cargas no sean muy grandes. Este
tipo de zapata es una evolucion de la zapata aislada, utilizado cuando el suelo ofrezca poca
resistencia y se obligue a aumentar el area de reparticion o si las cargas transmitidas al
suelo son demasiado grandes.

Tanto las zapatas aisladas y corridas de lindero se unen a las columnas y muros por medio
de trabes de volteo que permiten tomar los momentos y excentricidades presentes en estos
elementos.

En ocasiones, las cargas son tan grandes y el suelo con baja resistencia que las areas
requeridas para apoyo de la cimentacion deben aumentarse, obligando a utilizar toda el &rea
de construccién; a este tipo de cimentacién se le conoce como losa de cimentacion, que a
similitud de las anteriores se construyen de concreto reforzado.

Las losas de cimentacion se usan también para reducir el asentamiento de las estructuras
situadas sobre suelos muy compresibles, ya que debido a la rigidez de esta estructura, se
presenta una redistribucion de esfuerzos, esto es, donde los esfuerzos son menores se
incrementan y viceversa. Es por ello que los asentamientos se disminuyen. Sin embargo, si
las cargas en las columnas difieren grandemente se pueden presentar asentamientos
diferenciales, que pueden ser disminuidos rigidizando la losa, pero el costo de la
cimentacién se incrementa en gran medida.

JV‘, FﬂTv P.E..‘rr
|| 1l I
LCu::untratrat:ue .’_Insa
ZAPATAS

LOSA DE CIMENTACION

Figura 2.2. Cimentaciones superficiales [Mendoza, 2007]

2.3.2. Cimentaciones compensadas

Se entiende por cimentaciones compensadas aquellas en las que se busca reducir el
incremento neto de carga aplicado al suelo mediante una excavacion en donde se aloja un
cajon de cimentacion. Si la transmision de carga neta al suelo en el desplante del cajon
resulta positiva, nula o negativa, la cimentacion se denomina parcialmente compensada,
compensada 0 sobre—compensada, respectivamente.
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Con el propo6sito de evitar que la estructura experimente asentamientos excesivos, es comin
que las cimentaciones parcialmente compensadas se combinen con pilotes de friccion, los
cuales se describen posteriormente.

| |
v . P R A ) %
d < |
/ - =¥ /l_ -;
Cajon Cajon
Suelo_bl
y compresible
Suelo_ PMQ?\\ .
compresible
NN NNINIIININIDI DD DDIN . B A
Suelo resistente Suelo resistente

Figura 2.4. Cimentacion parcialmente
compensada combinada con pilotes de friccion
[SMMS, 2001]

Figura 2.3. Cimentacion con cajén
[SMMS, 2001]

2.3.3. Cimentaciones profundas

Son aquellas que alcanzan estratos profundos que tengan la capacidad de soportar las
cargas adicionales que se aplican al suelo, utilizdndose generalmente procedimientos
constructivos y equipos especiales.

Por lo general, se conocen dos tipos de cimentaciones consideradas profundas; los pilotes y
las pilas.

Pilotes

Los pilotes son elementos relativamente largos y esbeltos que varian entre 0.30 y 0.60 m de
diametro, aunque se han llegado a hincar pilotes hasta de 1.50 m.

Los pilotes se utilizan cuando se requiere:

1) Transmitir las cargas de una estructura, a través de un estrato de suelo blando o
agua, hasta un estrato de suelo resistente.

2) Transmitir la carga a un cierto espesor de suelo blando, utilizando para ello la
friccion lateral que se produce entre suelo—pilote.
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3) Proporcionar el debido anclaje lateral a ciertas estructuras para resistir fuerzas
laterales que se ejerzan sobre ellas.

4) Alcanzar con la cimentacion profundidades ya no sujetas a erosion, socavacion u
otros efectos nocivos, entre otros.

Desde el punto de vista de su forma de trabajo, los pilotes se clasifican en pilotes de punta y
pilotes de friccion.

Los pilotes de punta desarrollan su capacidad de carga con apoyo directo en el estrato
resistente.

Los pilotes de friccion desarrollan su resistencia por la friccion lateral que generan contra el
suelo que los rodea.

Los pilotes pueden ser construidos de madera, de concreto, de acero o alguna combinacion
de estos materiales.

Pilas

Las pilas de cimentacion son un tipo de cimentacion profunda, relativamente grande. La
funcion de esta cimentacion es transferir la carga a través de suelos blandos a un suelo duro
0 roca o transferir la carga a traves de suelos blandos, donde la roca o los suelos duros se
encuentran a grandes profundidades.

La diferencia fundamental entre pila y pilote es el tamafio y el método de construccion. Los
pilotes se introducen en el terreno a base de golpes y las pilas requieren de excavacion antes
de su construccion.

Es evidente que las cimentaciones superficiales son mas econdmicas que las cimentaciones
profundas, por ello, se tratard de disefiar este tipo de cimentacion, a reserva de que el
proyectista considere que existird una mayor optimizacién de recursos, si disefia algin tipo
de cimentacion profunda.
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Figura 2.5. Cimentaciones profundas [SMMS, 2001]

2.4. Tipos de cimentaciones de acuerdo al Reglamento de Construcciones para el
Distrito Federal y Normas Técnicas Complementarias

Cimentaciones (" Cimentaciones someras (zapatas y losas)
(NTC Disefioy Cimentaciones compensadas
Construccionde < Cimentaciones con pilotes de friccion
Cimentaciones, Cimentaciones con pilotes de punta o pilas
Capitulo 3) L Cimentaciones especiales

2.5. Resumen y conclusiones

La cimentacion es la parte soportante de una estructura. Este término se aplica usualmente
en forma restrictiva al miembro que transmite la carga de la superestructura al terreno, pero
en un completo sentido, la cimentacion incluye a la masa de suelo y/o roca que estan debajo
y que participan en la estabilidad de la misma.

Es por ello, que al hablar de cimentacion no podemos restringir este concepto solamente al
disefio de un elemento estructural. Conocer el suelo o roca donde se asentard la
superestructura es tan importante como disefiar el acero o dimensionar el elemento que
transmitira las cargas.

Por lo expuesto, puede resumirse que la eleccion de la cimentacion apropiada implica un
buen conocimiento de los aspectos técnicos, de construccion y de costos, tres condiciones
estrechamente relacionadas entre si que no pueden desligarse.

+13¢



CAPITULO 2
T1Pos DE CIMENTACIONES MAS USUALES EN EL VALLE DE MEXICO

+1l4e



ANALISIS Y DISENO DE CIMENTACIONES: UNA COMPARACION DE PRACTICAS

CAPITULO 3.
INFORME GEOTECNICO PARA DISENO Y
CONSTRUCCION DE CIMENTACIONES

L ol
- -

3.1. Informacion requerida de una investigacion del terreno segun la practica de la
Ingenieria Civil

Cualquier obra de ingenieria requiere de una investigacion del terreno. La extension del
trabajo depende de la importancia y la planeacion de la cimentacion de la estructura, de la
complejidad de las condiciones del suelo y de la informacion disponible del
comportamiento, en caso de existir cimentaciones en suelos similares [Tomlinson, 1996].

Acorde con los propdésitos de cimentaciones en ingenieria, se obtendra la informacion
siguiente en el transcurso de una investigacion del terreno:

a) Topografia general del terreno; en la medida en que ésta afecte el disefio de
cimentaciones y la construccion.

b) Ubicacion de las redes de servicios subterraneos, como cableado eléctrico y
telefonico, tuberias de agua y alcantarillado.

c) Reticulares a las principales formaciones geol6dgicas que son la base del terreno y
la posibilidad de hundimiento por extraccion de minerales u otras causas.

d) La historia previa y uso del suelo; incluida informacion sobre cualquier defecto o
dafio de los edificios existentes en el presente o en el pasado, atribuibles a las
condiciones de cimentacion.

e) Estudio de peligro sismico o factores climatolégicos como inundaciones, crecidas
y sequias de acuerdo con estaciones, heladas o erosion del suelo.

f)  Disponibilidad y calidad de los materiales de construccion locales.

g) Un registro detallado de la estratificacion del suelo y de la roca, asi como de las
condiciones de aguas subterraneas dentro de las zonas afectadas por las presiones
de carga de la cimentacion y las operaciones de construccion, o de cualquier
estrato mas profundo que afecte las condiciones del terreno de una u otra forma.
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h) Resultados de las pruebas de laboratorio en muestras de suelo y roca adecuadas al
disefio de cimentaciones particular o a los problemas constructivos.

i) Resultados de los andlisis quimicos del suelo o de las aguas subterraneas para
determinar posibles efectos de deterioro en las estructuras de la cimentacion.

j)  Elaborar un estudio geotécnico.

3.2.  Partes que conforman un informe geotécnico para disefio y construccion de
cimentaciones

En este subcapitulo se comentan los pasos y los procedimientos que deben seguirse en la
preparacion de informes relacionados con investigaciones del suelo para un proyecto de una
cimentacién. Los procedimientos aqui presentados se basan en la Asociacion de
Especialistas en Geotecnia y Geoambiental [AGS-Association of Geotechnical &
Geoenvironmental Specialists, 2003], que corresponden a lo mas reciente actualmente que
existe respecto a Informes Geotécnicos de Referencia.

El reporte de una investigacion de cimentacion es una consideracion de todos los datos
disponibles obtenidos de perforaciones, pozos de prueba, observaciones del terreno,
registros historicos y pruebas de laboratorio. La mayoria de los reportes siguen el patron
descrito a continuacion.

El informe geotécnico puede ser considerado como compuesto de las siguientes 4 piezas
secuenciales que pueden ser combinadas para satisfacer o ampliar el proyecto, que se
enumeran a continuacion.

e  Estudio de gabinete

e Reporte geotécnico

e Reporte interpretativo
e  Reporte de disefio

3.2.1. Estudio de gabinete

La primera etapa de un proceso de investigacion del sitio correctamente estructurado es un
estudio documental y el reconocimiento del sitio que se considera un requisito esencial. El
estudio de gabinete se utiliza como base para una posterior investigacion de disefio y
planificacion.

El estudio de gabinete comprende lo siguiente:
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Tener clara la definicion de la obra o estructura a cimentar.

Fuentes de informacion.

Descripcion del lugar y sus alrededores sobre la base de una inspeccion técnica del
responsable del disefio.

Geologia regional y la del sitio y de cualquier aspecto de la geologia y las propiedades
conocidas de los materiales que tendran un impacto en el proyecto.

Condiciones de las aguas subterraneas e hidrogeologia.

Registros de investigaciones previas llevadas a cabo en o cerca del sitio, si las hubiere.

Historia del sitio y los usos pasados del sitio y sitios adyacentes (mapas, fotos, etc.).

Caracteristicas del sitio.

Registros de la mineria, explotacion de canteras, vertederos de basura, impactos de
bombas, etc.

Registros de los servicios y las estructuras subterraneas.

Reconocimiento de campo de la zona general del proyecto, sefialando en particular:

e Evidencia de aguas subterraneas;

e Ubicacion de las aguas superficiales y las evidencias de inundacién;

e Comportamiento de estructuras ya existentes en el sitio y de estructuras vecinas,
colindantes y cercanas;

e  Zonas de inestabilidad;

e Historia del sitio;

e Geologia del sitio, incluyendo fallas;

e Informacion disponible de fotografias aéreas o imagenes satelitales; y

e Evidencia anecddtica de actividades historicas y uso del sitio.

Conclusiones claras con respecto al modelo conceptual del suelo.

Estrategia global y los objetivos para investigar el sitio.

Descripcion de los trabajos a realizar y los términos de referencia.

3.2.2. Reporte geotécnico

a) Introduccion

Esta debe informar al lector sobre quién encargé la investigacion, la razon de la misma,
como se llevo a cabo el trabajo (brevemente) y la fecha en que se realizo. Debe sefialar los
términos de referencia, por ejemplo, si la investigacion se realizé simplemente para obtener
una cantidad limitada de datos para apoyar el disefio de ingenieria o si se requirié de una
investigacion completa con perforaciones, pruebas de laboratorio y un anélisis de los
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resultados para considerar posibles métodos de disefio y construccidon de cimentaciones y
para calcular las presiones de carga permisibles [Tomlinson, 1996].

b) Obijetivo y alcance

El objetivo y alcance de la investigacion debe ser explicado para el trabajo a que se refiere,
de preferencia incluyéndolo como un apéndice.

c) Presentacién

Esto debe explicar la estructura del informe, donde los capitulos descriptivos y los datos
precisos se encuentran y debe llamar la atencidn sobre las notas de caracter general, que
acomparian el informe.

d) Ubicacién del sitio

Este debe describir claramente la ubicacion del sitio mas grande en relacion con las
caracteristicas tales como un centro de la ciudad o de su proximidad a los centros de la
poblacion. Un plano de ubicacion del sitio, por lo general a una escala de 1:50,000, incluido
en un apéndice del informe.

e) Descripcion del sitio

En este punto del reporte se describen la configuracion general y las caracteristicas de la
superficie, mencionando la presencia de todos los arboles, setos, edificios viejos, bodegas,
canteras, minas, pantanos, estanques, corrientes de agua, areas rellenadas, carreteras y
senderos. Se debe especificar cualquier informacidn Gtil derivada de los registros historicos
de un uso previo del terreno; otras observaciones que cubran factores tales como erosion
por viento o por mar, inundaciones, terremotos o inestabilidad de las laderas, debe anotarse
si hay signos de cuarteaduras por asentamiento en cualquier edificio cercano.

f) Geologia general del area

La geologia del terreno se debe considerar, comparando con informacién publicada en
mapas, memorias, etc., con las condiciones encontradas en las perforaciones. Asi también
prestar atencion a cualquier falla conocida, cantera, manantial, crteres, minas, socavones u
otra caracteristica que vaya a influir en las obras de cimentacion [Tomlinson, 1996].

La geologia es un gran auxiliar para una estimacion preliminar de las caracteristicas del
terreno de cimentacion. En efecto, las propiedades de éste son en gran parte funcion de su
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origen geologico. Asi, los suelos de origen aluvial, edlico, de pie de monte o residuales
tienen propiedades mecanicas diferentes entre si. Un adecuado conocimiento de la geologia
permite tener una idea general de los problemas de cimentacion que se pueden presentar y
hacer un programa racional de exploracion del subsuelo.

g) Trabajos de campo

Se describen en el capitulo 4 de este trabajo. Los trabajos de campo comprenden la
ejecucion de sondeos de exploracion y muestreo, como son: 1) métodos directos: pruebas
de penetracion, pozos a cielo abierto, muestreo con tubo de pared delgada (Shelby),
sondeos de cono eléctrico, 2) métodos indirectos: geofisicos y pruebas dinamicas: sondeos
de up—hole, cross—hole y down-hole y 3) ensayes in situ: prueba de permeabilidad Lefranc.

h) Trabajos de laboratorio

Se describen en el Capitulo 5 de este trabajo. A las muestras obtenidas durante la
exploracion se les efectuardn las pruebas de laboratorio tanto para definir la clasificacion de
los materiales como para determinar las propiedades mecanicas de interés para disefiar las
futuras cimentaciones, realizandose los ensayes que se indican: 1) Pruebas indice, 2)
Pruebas mecanicas de resistencia al corte y 3) Pruebas de consolidacion.

Una vez integrados e interpretados los resultados de la exploracion de campo y de los
ensayes de laboratorio, habra que definir con buena precision el perfil estratigrafico y las
propiedades mecénicas de cada una de las formaciones que constituyan el subsuelo del
predio en estudio.

3.2.3. Reporte interpretativo

El informe interpretativo se compone de tres partes: una interpretacion de la geologia
detallada del sitio, un resumen de las propiedades geotécnicas del terreno; y una
interpretacion de ingenieria de las implicaciones de las condiciones del suelo sobre el
proyecto en desarrollo. Es en la preparacion del informe interpretativo que las lagunas o
deficiencias en la investigacidn pueden ser identificadas y su importancia evaluada.

Es particularmente importante que el escritor presente detalles suficientes para la naturaleza
de las propuestas en ese momento para ser entendidas, que permitira al lector identificar las
situaciones en las que las propuestas pueden haber cambiado en la medida en que una re—
evaluacion es necesaria. Dichos detalles pueden, por ejemplo, incluir:
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e Naturaleza del desarrollo propuesto en términos generales, por ejemplo: oficina,
residencial, etc.

e Escala del desarrollo propuesto, por ejemplo: nimero de pisos, longitud de la
carretera, profundidad de corte, diametro del tanel, etc.

e Todas las caracteristicas significativas, por ejemplo: sétanos, sobrecarga,
sensitividad de las estructuras adyacentes.

o Detalles de cargas, tolerancias, separaciones de columna, etc.

El informe interpretativo debe ser lo suficientemente explicito para definir las condiciones
del terreno para su uso por aquellos que necesitan ayuda para su disefio que pueden no ser
especialistas geotécnicos.

La evaluacion de los datos geotécnicos debe incluir una revision de los valores derivados de
los parametros geotécnicos, y en su caso:

Una revision de los trabajos de campo y de laboratorio.

Descripcion detallada de todas las formaciones incluyendo su contexto geologico, las
propiedades fisicas y sus deformaciones y las caracteristicas de resistencia.

Observaciones y comentarios sobre irregularidades tales como depresiones, cavidades y
cantos rodados.

El perfil estratigrafico que muestre la diferenciacion de las diversas formaciones.

Identificacion de peligros geolégicos, geotécnicos o de otro tipo.

La profundidad del nivel de aguas freaticas o subterraneas y sus fluctuaciones estacionales.

El alcance y la agrupacion de cualquier valor derivado de los datos geotécnicos para cada
estrato.

Tablas de resumen para datos de contaminacion quimica con los listados de determinados
criterios de evaluacion.

La tabulacion y la presentacion grafica de los resultados del trabajo de campo y de
laboratorio en relacion con los requisitos del proyecto, y si se considera necesario,
histogramas que ilustren el rango de valores de los datos mas relevantes y su distribucion.

Una revision y resumen de los valores derivados de los parametros geotécnicos.

Cualquier propuesta adicional de trabajo de campo y de laboratorio, con observaciones y
comentarios que justifiquen la necesidad de este trabajo adicional y un programa detallado
para las investigaciones adicionales que se llevaran a cabo.

a) Interpretacion de Ingenieria

El informe interpretativo debe evaluar la importancia de las condiciones del terreno y los
peligros geoldgicos u otros identificados por la investigacion en relacion con el desarrollo
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propuesto. Una breve revision de las opciones disponibles deben presentarse antes de que
los pardmetros de disefio se recomienden. Esta revision debe mostrar una relacion clara
entre el modelo del suelo y las opciones disponibles para la construccion o el apoyo de la
estructura.

Es probable que se incluya un debate sobre el tipo de cimentaciones, la necesidad para el
tratamiento del suelo o de pilotaje, los asentamientos probables, el control del agua
subterranea y expedientes necesarios para hacer frente a los problemas del sitio. Cualquier
cambio en las propuestas debe estimular la re—evaluacion, pero no la re—interpretacion.
Cambios significativos en las propuestas como la reubicacion de un edificio o la
introduccién de un sétano o estructuras de retencion, sin embargo, pueden requerir de una
investigacion adicional para obtener los datos adecuados para complementar el trabajo
original y, por tanto, afadir a la interpretacion del modelo del terreno y la evaluacién de su
importancia.

En relacién con el disefio y construccion de terraplenes, el informe debe incluir una
evaluacién de la estabilidad tanto a corto como a largo plazo, las recomendaciones para
taludes laterales, una revision de etapas de construccion y otras medidas tales como el
drenaje vertical y una estimacion de los posibles asentamientos. De manera similar, para los
tineles y obras subterraneas, el informe debe describir la geologia esperada y dar una
evaluacion de la facilidad de la excavacion y la idoneidad de los diferentes métodos de
construccion para tuneles, la necesidad de soporte del frente y los métodos de control de las
aguas subterraneas, junto con observaciones y comentarios sobre los movimientos de tierra
previstos en las zonas urbanas.

Cualquier limitacién en los datos (por ejemplo, datos deficientes, irrelevantes, insuficientes
0 inexactos) debe ser sefialada y comentada. Cualquiera de los resultados de la prueba,
particularmente adversos, tal vez como resultado de la alteracion de la muestra o las
técnicas de manipulacion de la muestra, deben ser considerados cuidadosamente a fin de
determinar si son engafiosos o representan un fendmeno real que debe tenerse en cuenta en
el disefio. Las implicaciones de las lagunas en los datos disponibles o deficiencias en la
investigacion sobre las soluciones de disefio deben ser sometidas a la atencion del lector.
Medidas correctivas o trabajos de investigacion adicional necesarios para una completa
solucion de disefio también deben ser identificados.

Las recomendaciones adicionales para el trabajo de campo y de laboratorio deben incluir
propuestas, con observaciones y comentarios que justifiguen la necesidad de la
investigacion adicional. Estas propuestas deben ir acompafiadas por un programa detallado
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de las investigaciones adicionales que se llevaran a cabo con referencia especifica a las
preguntas que tienen que ser contestadas.

b) Aspectos geoambientales

Son muchos los factores que tienen influencia al proyectar una obra, entre otros pueden
citarse los siguientes:

a) Sismicidad,

b) Accion del viento,

¢) Hundimiento regional,

d) Discontinuidades naturales o artificiales del subsuelo,

e) Construcciones e instalaciones vecinas, y

f)  Accidn del agua en proyectos localizados en zonas de inundacion.

En a) y b), los elementos mecanicos generados en la estructura y subestructura por estos
agentes son objeto del analisis estructural correspondiente. Sin embargo, otros efectos en la
cimentacion deben cuantificarse dentro del andlisis de ésta, efectos que pueden ser causa de
fendmenos de licuacion o de asentamientos generados por vibracién de suelos arenosos.

c) El hundimiento regional, como en el caso de la Ciudad de Meéxico, puede ser generado
por una explotacion intensa, regional o local, del agua del subsuelo o por la consolidacion
impuesta por sobrecargas superficiales, o por instalaciones vecinas.

d) En algunas formaciones rocosas, aparentemente muy resistentes, caracterizados por
discontinuidades (cavidades y fuertes agrietamientos) y cavernas, se presentan problemas
de cimentacion muy serios y costosos que implican estudios y soluciones especiales,
incluyendo el tratamiento de la roca.

e) Las construcciones e instalaciones vecinas al predio en estudio, constituyen otro factor
determinante en la eleccién de la cimentacion apropiada.

f) En proyectos que se localicen cerca de rios, lagos o zonas inundables, debe preverse la
accion directa del agua, desde el punto de vista de su poder erosivo (problemas de
socavacion, tubificacion), y los efectos que por saturacién se pueden generar en el subsuelo,
por ejemplo expansiones y pérdidas de resistencia al esfuerzo cortante.

El conocimiento oportuno de la existencia de alguno o varios de los factores enunciados,
permitird cuantificar y considerar su influencia en el comportamiento de las cimentaciones
en estudio.
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3.2.4. Reporte de disefio

Hipotesis
— Las hipdtesis, los datos y el método de verificacion de la seguridad y
funcionabilidad de la construccidn geotécnica (por ejemplo, método de calculo).

Descripcion

— Hacer referencia al estudio de gabinete, reporte geotécnico y reporte
interpretativo, a cualquier informe derivado y cualquier otro documento
contractual relacionado con los proyectos.

— Una descripcion del sitio y sus alrededores.

— Una descripcion de las condiciones del terreno.

— Una descripcion de la propuesta de construccidn, incluyendo cargas previstas y
deformaciones impuestas.

Valores de Disefio
— Los valores de disefio de las propiedades del suelo y roca, incluyendo todas las
explicaciones necesarias para su seleccion.
— Las declaraciones sobre los cddigos, normas y guias de disefio utilizados.
— Las declaraciones sobre la idoneidad del sitio para la propuesta de construccién y
el nivel de riesgo asumido en la evaluacion.

Calculos
— Caélculos de disefio geotécnico y dibujos o planos.
— Recomendaciones de disefio para la cimentacion.

Supervision

— Una nota de todos los elementos que se deben controlar durante la construccion o
mantenimiento requerido o supervision necesaria durante la vida atil de la
estructura.

— Una declaracion de la secuencia de las operaciones de construccion previstas en el
disefio. Alternativamente, el reporte de disefio podra indicar que la secuencia de la
construccion tiene que ser decidida por el contratista sujeto a la aprobacion o
comentario del disefiador.

El reporte de disefio debe incluir un plan de supervision y control, segun sea apropiado para
el tipo de proyecto, indicando los limites aceptables de los resultados a obtener por la
supervision y especificando el tipo, calidad y frecuencia de supervision.
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Recomendaciones para el disefio

Para el disefio estructural de la cimentacion, dependiendo del tipo de ésta, sera necesario
proporcionar:

a)
b)

c)

d)
€)
f)
9)

Tipo de cimentacion

Profundidad de desplante

Carga de trabajo admisible, limitada por la resistencia al corte y asentamientos
tolerables

Distribucion de presiones en el contacto subestructura—suelo

Peso volumétrico del suelo por excavar, en el caso de cajones de cimentacion
Separacién y forma de distribucién de pilas o pilotes

Orden de magnitud de los asentamientos totales y diferenciales que puede ocurrir.

Recomendaciones para la construccion

Estas recomendaciones, ademas de especificar los procedimientos constructivos adecuados,
deben sefialar la secuencia de aplicacion de los mismos.

Dependiendo de las caracteristicas de la cimentacion, de las obras complementarias y de las
propiedades del subsuelo, las recomendaciones necesarias pueden ser:

a)

b)

d)

Excavacion (si la hay), profundidad, etapas, avance, etc. En este sentido las
recomendaciones dependeran del suelo, pudiendo ser funcion de expansiones a
corto y largo plazo, de la estabilidad de los cortes perimetrales, de la presencia de
construcciones e instalaciones vecinas, etc.

Procedimiento para el abatimiento del nivel fredtico (cuando se requiere),
superficial o profundo, nimero de pozos, profundidad de abatimiento, etc.
Procedimiento constructivo de la subestructura, incluyendo pilas y pilotes, cuando
los haya. En el caso de pilotes se sefialara su tipo, precolados o colados en sitio, si
requieren o no de perforacion previa, etc. Para las pilas se indicara el método de
perforacion —en seco, con ademe, utilizacion de lodos—, condiciones de colado,
etc.

Tipo, caracteristicas y bancos de aprovisionamiento de los materiales para
construir los rellenos, grado de compactacion, espesor de las capas compactadas,
equipo, etc. En los rellenos deben considerarse los requeridos para las
excavaciones que alojen a las cimentaciones.
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3.3. Consideraciones en el Reglamento de Construcciones para el Distrito Federal
[RCDF] y Normas Técnicas Complementarias [NTC]

3.3.1. Investigacion de las colindancias

Deberan investigarse el tipo y las condiciones de cimentacion de las construcciones
colindantes en materia de estabilidad, hundimientos, emersiones, agrietamientos del suelo y
desplomes, y tomarse en cuenta en el disefio y construccion de la cimentacién en proyecto.

Asimismo, se investigaran la localizacién y las caracteristicas de las obras
subterraneas cercanas, existentes o proyectadas, pertenecientes a la red de transporte
colectivo, de drenaje y de otros servicios publicos, con objeto de verificar que la
construccion no cause dafos a tales instalaciones ni sea afectada por ellas.

3.3.2. Reconocimiento del sitio

Como lo define el articulo 170 del Reglamento, para fines de las presentes Normas,
el Distrito Federal se divide en tres zonas con las siguientes caracteristicas generales [Arnal
y Betancourt, 2005]:

a) Zona l. Lomas, formadas por rocas o suelos generalmente firmes que fueron
depositados fuera del ambiente lacustre, pero en los que pueden existir,
superficialmente o intercalados, depositos arenosos en estado suelto o cohesivos
relativamente blandos. En esta zona, es frecuente la presencia de oquedades en
rocas, de cavernas y tineles excavados en suelos para explotar minas de arena y
de rellenos no controlados;

b) Zona Il. Transicion, en la que los depoésitos profundos se encuentran a 20 m de
profundidad, o menos, y que estd constituida predominantemente por estratos
arenosos y limo arenosos intercalados con capas de arcilla lacustre; el espesor de
éstas es variable entre decenas de centimetros y pocos metros; y

c) Zona Ill. Lacustre, integrada por potentes depdsitos de arcilla altamente
compresibles, separados por capas arenosas con contenido diverso de limo o
arcilla. Estas capas arenosas son generalmente medianamente compactas a muy
compactas y de espesor variable de centimetros a varios metros. Los depdsitos
lacustres suelen estar cubiertos superficialmente por suelos aluviales, materiales
desecados y rellenos artificiales; el espesor de este conjunto puede ser superior a
50 m.
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En la figura 3.1 se muestran las porciones del Distrito Federal cuyo subsuelo se
conoce aproximadamente en cuanto a la zonificacion anterior.

La investigacion del subsuelo del sitio mediante exploracion de campo y pruebas de
laboratorio se apoyara en el conocimiento geoldgico general y local que se tenga de la zona
de interés y debera ser suficiente para definir de manera confiable los parametros de disefio
de la cimentacion y la variacién de los mismos en el predio. Ademas, debera permitir
obtener informacidn suficiente sobre los aspectos siguientes:

1. Enlazona | se averiguard si existen en ubicaciones de interés materiales sueltos
superficiales, grietas, oquedades naturales o galerias de minas y, en caso
afirmativo, se obtendréa la informacién requerida para su apropiado tratamiento.

En la porcion de la zona | no cubierta por derrames basélticos, los estudios se
iniciaran con un reconocimiento detallado del lugar donde se localice el predio,
asi como de las barrancas, cafiadas o cortes cercanos al mismo, para investigar la
existencia de bocas de antiguas minas o de capas de arena, grava y materiales
pumiticos que hubieran podido ser objeto de exploracidn subterranea en el pasado.
El reconocimiento debera complementarse con los datos que proporcionen
habitantes del lugar y la observacion del comportamiento del terreno y de las
construcciones existentes asi como el anélisis de fotografias aéreas antiguas. Se
determinaré si el predio fue usado en el pasado como depdsito de desechos o fue
nivelado con rellenos colocados sin compactacion. Se prestard asimismo atencion
a la posibilidad de que el suelo natural esté constituido por depdsitos de arena en
estado suelto o por materiales finos cuya estructura sea inestable en presencia de
agua o bajo carga. En los suelos firmes se buscaran evidencias de grietas limpias o
rellenas con material de baja resistencia, que pudieran dar lugar a inestabilidad del
suelo de cimentacion, principalmente, en laderas abruptas. Se prestara también
atencion a la posibilidad de erosion diferencial en taludes o cortes, debida a
variaciones del grado de cementacion de los materiales que los constituyen. En las
zonas de derrames basalticos, ademas de localizar los materiales volcanicos
sueltos y las grietas superficiales que suelen estar asociados a estas formaciones,
se buscaran evidencias de oguedades subterraneas dentro de la lava que pudieran
afectar la estabilidad de las cimentaciones. Se tomara en cuenta que, en ciertas
areas del Distrito Federal, los derrames basalticos yacen sobre materiales
arcillosos compresibles.

2. Enlas zonas Iy Ill, se averiguara la historia de carga del predio y la existencia de
cimentaciones antiguas, restos arqueoldgicos, rellenos superficiales antiguos o
recientes, variaciones fuertes de estratigrafia, suelos inestables o colapsables, o
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cualquier otro factor que pueda originar asentamientos diferenciales de
importancia, de modo que todo ello pueda tomarse en cuenta en el disefio.
Asimismo, en estas zonas se deberd investigar la existencia de grietas en el
terreno, principalmente en las areas de transicion abrupta entre las zonas | y 1lI
que se pueden apreciar en el mapa de la figura 3.1.

En la zona I, la exploracion del subsuelo se planeard tomando en cuenta que suele haber
irregularidades en el contacto entre las diversas formaciones asi como mantos de agua
colgada y variaciones importantes en el espesor de los suelos compresibles.
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Figura 3.1. Zonificacion geotécnica de la ciudad de México [GDF-NTC, 2004].
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3.3.3. Exploraciones

Las investigaciones minimas del subsuelo a realizar seran las que se indican en el
capitulo 4 de este trabajo.

3.3.4. Determinacion de las propiedades en el laboratorio

Las propiedades indice relevantes de las muestras alteradas e inalteradas se
determinaran siguiendo procedimientos aceptados para este tipo de pruebas. ElI nimero de
ensayes realizados debera ser suficiente para poder clasificar con precision el suelo de cada
estrato.

Las propiedades mecanicas (resistencia y deformabilidad a esfuerzo cortante y
compresibilidad) e hidraulicas (permeabilidad) de los suelos se determinaran, en su caso,
mediante procedimientos de laboratorio aceptados.

Se vera con mas detalle en el capitulo 5 de este trabajo.
3.3.5. Investigacion del hundimiento regional

En las zonas Il y Ill, se tomara en cuenta la informacion disponible respecto a la
evolucion del proceso de hundimiento regional que afecta a la parte lacustre del Distrito
Federal y se preveran sus efectos a corto y largo plazos sobre el comportamiento de la
cimentacion en proyecto.

En edificaciones de los grupos A y B1 (Apartado 3-1), la investigacion respecto al
fenomeno de hundimiento regional deberad hacerse por observacion directa de piezometros
y bancos de nivel colocados con suficiente anticipacion al inicio de la obra, a diferentes
profundidades y hasta los estratos profundos, alejados de cargas, estructuras y excavaciones
que alteren el proceso de consolidacion natural del subsuelo. En el caso de los bancos de
nivel profundos, se debera garantizar que los efectos de la friccion negativa actuando sobre
ellos no afectaran las observaciones.

Apartado 3-1

Art. 139. Para los efectos de este titulo, las construcciones se clasifican en los siguientes
grupos:

I.  Grupo A: Edificaciones cuya falla estructural podria constituir un peligro
significativo por contener sustancias toxicas o explosivas, asi como edificaciones
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cuyo funcionamiento es esencial a raiz de una emergencia urbana, como:
hospitales, escuelas, terminales de transporte, estaciones de bomberos, centrales
eléctricas y de telecomunicaciones, estadios, depdsitos de sustancias flamables o
toxicas, museos Y edificios que alojen archivos y registros publicos de particular
importancia, y otras edificaciones a juicio de la Secretaria de Obras y Servicios.

1. Grupo B. Edificaciones comunes destinadas a viviendas, oficinas y locales
comerciales, hoteles y construcciones comerciales e industriales no incluidas en
el Grupo A, las que se subdividen en:

a) Subgrupo B1: Edificaciones de mas de 30 m de altura o con més de 6000 m? de
area total construida, ubicadas en las zonas | y Il a que se aluden en el articulo
170 del Reglamento, y construcciones de mas de 15 m de altura o mas de 3000
m? de &rea total construida, en zona I11; en ambos casos las areas se refieren a un
solo cuerpo de edificio que cuente con medios propios de desalojo: acceso y
escaleras, incluyendo las areas de anexos, como pueden ser l10s propios cuerpos
de escaleras. El &rea de un cuerpo que no cuente con medios propios de desalojo
se adicionara a la de aquel otro a través del cual se desaloje;

b) Edificios que tengan locales de reunién que puedan alojar mas de 200 personas,
templos, salas de espectaculos, asi como anuncios autosoportados, anuncios de
azotea y estaciones repetidoras de comunicacion celular y/o inalambrica, y

c) Subgrupo B2: Las demas de este grupo.

3.3.6. Memoria de disefio

Todo estudio de mecéanica de suelos e ingenieria de cimentaciones debera incluir
una memoria de disefio detallada con la informacion suficiente para que pueda ser
facilmente revisada. La memoria de disefio incluird una descripcion detallada de las
caracteristicas del subsuelo, la justificacion del tipo de cimentacion o recimentacion
proyectado y de los procedimientos de construccion especificados, asi como una exposicion
de los métodos de analisis usados y los resultados de las verificaciones realizadas de
acuerdo con las presentes Normas en cuanto a estados limites de falla y de servicio.
También incluird una descripcion clara del comportamiento previsto para cada uno de los
estados limite indicado en las presentes Normas. Se anexaran los resultados de las
exploraciones, sondeos, pruebas de laboratorio y de campo y otras determinaciones y
analisis, las magnitudes de las acciones consideradas en el disefio, los calculos realizados,
asi como la interaccion considerada durante y después de la construccion con las
cimentaciones de los inmuebles colindantes y la distancia, en su caso, dejada entre estas
cimentaciones y la que se proyecta.
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En el caso de edificios cimentados en terreno con problemas especiales, y en
particular los que se localicen en terrenos agrietados, sobre taludes o donde existan rellenos
0 antiguas minas subterraneas, se agregara a la memoria una descripcién de estas
condiciones y se indicard como éstas se tomaron en cuenta en el disefio de la cimentacion.

3.4. Comparativa
Reglamento de Construcciones para el
Practica de la Ingenieria Civil Distrito Federal y Normas Técnicas
Complementarias
El informe geotécnico puede ser || Todo estudio de mecanica de suelos e
considerado como compuesto de las || ingenieria de cimentaciones debera incluir

siguientes 4 piezas secuenciales que pueden
ser combinadas para satisfacer o ampliar el
proyecto, que se enumeran a continuacion.

e Estudio de gabinete

e Reporte geotécnico

e  Reporte interpretativo
e Reporte de disefio

Estudio de gabinete: La primera etapa de un
proceso de investigacion del sitio
correctamente estructurado es un estudio
documental y el reconocimiento del lugar.

Reporte geotécnico: Este debe indicar
brevemente la naturaleza del proyecto para
el cual se llevo a cabo la investigacion, la
empresa encargada de ello, el nombre del
cliente para el que se realizo el trabajo y el
nombre de algun consultor que encargd o
dirigié el trabajo en nombre del cliente.

Reporte interpretativo: Se compone de tres
partes: una interpretacion de la geologia
detallada del sitio, un resumen de las
propiedades geotécnicas del terreno; y una

una memoria de disefio detallada con la
informacion suficiente para que pueda ser
facilmente revisada. La memoria de disefio
incluird una descripcion detallada de las
caracteristicas del subsuelo, la justificacion
del tipo de cimentacion o recimentacion
proyectado y de los procedimientos de
construccion especificados, asi como una
exposicion de los métodos de analisis
usados y los resultados de las verificaciones
realizadas de acuerdo con las presentes
Normas en cuanto a estados limites de falla
y de servicio.
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interpretacion  de  ingenieria de las
implicaciones de las condiciones del suelo.
Debe evaluar la importancia de las
condiciones del terreno y los peligros
geoldgicos u otros identificados por la
investigacion en relacion con el desarrollo
propuesto.

Reporte de disefio: 1) Hacer referencia al
estudio de gabinete, reporte geotécnico y
reporte interpretativo, a cualquier informe
derivado y cualquier otro documento
contractual relacionado con los proyectos,
2) Una descripcion del sitio y sus
alrededores, 3) Una descripcion de las
condiciones del terreno, 4) Una descripcion
de la propuesta de construccion, incluyendo
cargas previstas y deformaciones impuestas,
5) Una declaracion de la secuencia de las
operaciones de construccion previstas en el
disefio.

3.5. Resumeny conclusiones

El informe de una investigacion de cimentacion es una consideracion de todos los datos
disponibles obtenidos de perforaciones, pozos de prueba, observaciones del terreno,
registros histéricos y pruebas de laboratorio.

No es necesaria una descripcion extensa de los resultados de las pruebas. Se debe limitar a
una mencion breve de los diferentes tipos de prueba que fueron realizados y hacerse énfasis
en cualquier resultado poco comun o de especial importancia. Para detalles de los
resultados, se debe dirigir al lector a una tabla de resultados con graficas y diagramas de
pruebas. Esto es una ayuda para el ingeniero ocupado, que quizas no tenga tiempo de leer
pagina tras pagina de discusion.

Las recomendaciones para el disefio de cimentaciones se deben basar en los hechos
establecidos en el reporte, es decir en los registros de perforaciones y los datos de las
pruebas. No se deben basar en conjeturas. Se tiene que considerar una valoracion de las
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condiciones del suelo y los tipos de cimentacion que podrian adoptarse, por ejemplo,
cimentaciones de zapata corrida, losas o pilotes.

Resulta obvio que la cantidad y detalle de los datos requeridos dependera del tipo e
importancia del proyecto y de las caracteristicas del subsuelo. Asi, por ejemplo, los datos
por investigar para el estudio de la cimentacion de un edificio tipo torre, alto y pesado, que
se construird en un terreno como el de la Zona Lacustre de la Ciudad de México, seran
mayores que para el caso de una casa habitacion ligera, de un solo piso y claros
econdémicos, que proyecte construirse en el mismo terreno.

Por lo expuesto, es facil deducir que los factores que determinan el o los tipos de
cimentacién adecuados, asi como la magnitud y alcance del informe geotécnico
correspondiente, son funcion principal de:

a) Las caracteristicas del proyecto,
b) De la estratigrafia y propiedades del subsuelo, y
c) Los factores ambientales

Se pretende destacar la trascendencia que tienen los informes geotécnicos en el proyecto y
durante la realizacion de obras civiles (cimentaciones, estructuras de tierra, puentes,
edificios e instalaciones) que a la vez sean estables y resulten econdémicas y funcionales. Su
campo abarca maltiples aplicaciones, pues es obvio que no se restringe exclusivamente a la
cimentacion de las estructuras, sino que se extiende también al proyecto y construccion de
las obras exteriores complementarias.

Se hace hincapié en que para su correcta aplicacién, los principios de la Geotecnia deben
hacerse intervenir en cada una de las diferentes etapas de la obra, desde que se concibe el
proyecto, hasta que se termina su construccion.

La magnitud y el alcance de los informes dependeran tanto de las caracteristicas e
importancia del proyecto, como de las condiciones del subsuelo, razon por la cual en todo
caso es indispensable proporcionar los datos necesarios para el disefio estructural de las
diferentes partes de la cimentacion, asi como los procedimientos constructivos apropiados y
su orden de aplicacion. En lo que se refiere a las obras exteriores, los informes geotécnicos
deben acompafiarse de los elementos necesarios para su disefio y construccion.

Comentario Adicional:

Este capitulo permite abordar de una manera sencilla el Informe Geotécnico; en una
condicion que permita reflexionar su viabilidad y sin dejar de reconocer lo propuesto en las
Normas. En ese sentido estamos ciertos que, pese a lo complejo con que se nos puede
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presentar la realidad, se le puede abordar de una manera clara y sencilla. Los procesos de
investigacién poseen particulares niveles de profundidad, distintos espacios de accion,
diferentes tiempos de manifestacion, especificas formas de percibir la realidad, distintas
maneras de abordar a esta ultima, etcétera. La posibilidad de realizar buenos informes de
investigacion geotécnica esta en relacion con intereses, posibilidades y limites del
investigador. Por supuesto también, dentro de esas posibilidades y limites se encuentra un
adecuado uso del Reglamento y de las Normas.
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CAPITULO 4.
TRABAJOS GEOTECNICOS DE CAMPO

Los estudios de gabinete permiten disefiar y planear los trabajos de campo y ensayes de
laboratorio necesarios para definir la estratigrafia y cuantificar las propiedades mecanicas
del subsuelo.

Los trabajos geotécnicos de campo comprenden la ejecucion de sondeos de exploracion y
muestreo, cuyas caracteristicas, tipo, nimero, profundidad y distribucion, se fijan de
acuerdo con los alcances del proyecto, al conocimiento general del subsuelo y a los
resultados que vayan obteniéndose conforme avanza la exploracion. Los trabajos de campo
también incluyen mediciones y pruebas en sitio.

Los tipos de sondeo mas comunmente utilizados en los estudios de cimentacion son: pozos
a cielo abierto, sondeos de penetracion estandar, sondeos de muestreo inalterado (por
ejemplo, tubo Shelby hincado bajo presién estatica, doble barril Denison, etc.), sondeos a
rotacion con barril muestreador provisto con broca de diamante y sondeos de exploracion
sin muestreo.

4.1. Introduccion

De acuerdo con el Informe Geotécnico de Referencia (Capitulo 3), los estudios de campo
deben contener [AGS, 2003]:

Los procedimientos seguidos en la realizacion de los trabajos, incluyendo las normas y
reglamentos aplicables y cualesquiera otras directrices de procedimiento en virtud de las
cudles se llevo a cabo el trabajo. Se debe seguir por una identificaciéon de cada una de las
técnicas de trabajo de campo utilizadas, las ubicaciones (como coordenadas de referencia)
y las elevaciones en las que se llevé a cabo cada uno, el rango de profundidades en las que
cada uno fue tomado y las fechas en las que se realiz0 este trabajo.

La estrategia de muestreo debe ser sefialada, los tipos de muestras tomadas identificadas y
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su transporte y almacenamiento descrito.
Una descripcion de la instrumentacion que haya sido instalada, su propésito, sus intervalos
de lecturas con fecha y hora.

Los registros detallados del trabajo de campo deben presentarse en un apéndice, junto con
un plano del sitio que muestre la posicion de cada punto de la investigacion.

4.2.  Consideraciones en la préactica de la Ingenieria Civil

4.2.1. Métodos directos

Los métodos para determinar las caracteristicas estratigraficas del sitio y obtener muestras
del suelo son los siguientes [Tomlinson, 1996]:

a) Sondeos hechos con barrenas
La herramienta mas sencilla para hacer un sondeo en el terreno es la barrena.
b) Perforacion con lavado

Un procedimiento sencillo para hacer sondeos relativamente profundos en los depositos de
suelo es el lavado [Peck et al., 2008].

La perforacion “lavada” tiene la ventaja de que la estructura o la densidad del suelo debajo
del fondo de la excavacion no se altera por el empuje de las herramientas de perforacion,
aunque este método no se puede usar en areas extensas de grava o en suelos con fragmentos
de roca. Es mas adecuado para arenas uniformes o arcillas [Tomlinson, 1996].

c) Sondeos con barrenas de vastago hueco

El equipo de perforacion con lavado se reemplaza frecuentemente por perforadoras
montadas en camiones o tractores, que pueden hacer girar una barrena para hincarla en el
suelo. Las perforaciones pueden hacerse rapidamente hasta profundidades de 60 m, usando
aspas helicoidales continuas con vastago hueco a través del que pueden hacerse funcionar
herramientas muestreadoras [Peck et al., 2008].
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d) Perforacion con barrena rotatoria

La perforacion con barrena rotatoria puede usarse en roca, en arcilla, y aun en arena. Es el
método mas rapido para penetrar en materiales muy resistentes, a menos que el depdsito
esté muy suelto o muy fisurado. En este método, una broca que gira rapidamente, corta o
muele el material en el fondo del sondeo hasta reducirlo a pequefias particulas.

Perforacion por percusion. Si la perforacién debe atravesar estratos excepcionalmente
duros de suelo o roca, no pueden usarse barrenas ni el lavado. En este método se levanta y
se deja caer alternativamente una barrena pesada, de manera que muela el material inferior
hasta que tenga la consistencia de la arena o del limo. El sondeo puede ademarse, si se
derrumba. Aunque la perforacién por percusion se usa frecuentemente para la perforacion
de pozos de agua, generalmente no se presta para la exploracion cuando deben obtenerse
muestras intactas para su identificacion y prueba [Peck et al., 2008].

e) Pruebas de penetracion

Los penetrdmetros son conos o tubos de acero que se hincan a presion (estéticos) o con el
impacto de una masa (dindmicos) y permiten definir indirectamente la estratigrafia del sitio
y la variacion de la compacidad relativa y la resistencia al corte (drenada) de las arenas con
la profundidad, asi como la resistencia al corte no drenada de las arcillas. Con el
penetrOmetro estandar se recuperan, ademas, muestras alteradas que permiten definir
confiablemente la estratigrafia. Cabe aclarar que la resistencia al corte drenada de las arenas
depende de la permeabilidad de éstas, asi como de sus condiciones de frontera para el flujo
de agua; aungue esto ciertamente es cuestionable cuando las arenas estan contaminadas con
limos y se trata de ensayes de penetracion dindmica.

En la exploracion de un sitio, los penetrometros se emplean de acuerdo con tres criterios de
aplicacion:

e Como instrumento de exploracion, para definir la estratigrafia y facilitar con ello
la seleccidn de los muestreadores de suelo que deberan emplearse.

e Para disminuir el costo de realizacion de sondeos complementarios para cubrir un
area grande.

e Como técnica Unica de exploracién, en proyectos de bajo costo que no puedan
justificar sondeos de muestreo.

a) Penetrometro estatico tipo eléctrico (cono holandés, CPT). El penetrometro de
cono tipo eléctrico para hincarse a presion (estatico) tiene incorporadas celdas
instrumentadas con deformimetros eléctricos que permiten la medicién simultanea
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de las fuerzas necesarias para el hincado de la punta cénica de 60° de angulo de
ataque y 3.6 cm (1.4 in) de diametro y de la funda cilindrica de friccién.

b) Penetrometro estandar (SPT). El penetrometro estandar es un tubo de dimensiones
normalizadas que se hinca a percusiéon. Consiste en un tubo de pared gruesa
partido longitudinalmente, con una zapata de acero endurecido y una cabeza que
lo une al extremo inferior de la columna de barras de perforacion con que se
hinca; la cabeza tiene un conducto para la salida de azolves a través de una
valvula esférica o una valvula de varilla. Opcionalmente se utiliza una trampa de
paso para retener las muestras.

6.0 Zapata Tubo Cabeza
1in.
(2.5 mm) (2.5 mm) 2.5 mm) (2.5 mm) (2.5 mm)
' R 22
1.375 in. 1.5 in. | 2in. Z
- | (34.9 mm) (38.1 mm) R (51 mm) - _"_jé\ kK -
NN Ao < VAKX
0, 920
o a“J’ (2.5 mm)
- (2.5 mm) ]
" la2in 18230 in. , Desfogue
(25 a 50 mm) (457 a 762 mm) Balin

Figura 4.1. Penetrémetro estandar (SPT) [ASTM D1586-08a].

f) Pozos a cielo abierto

Permite extraer muestras superficiales, alteradas o inalteradas del suelo para un analisis en
el laboratorio.

Esta prueba es aplicable para la determinacién de las propiedades fisicas y mecénicas en la
evaluacion de la capacidad de carga en cimentaciones poco profundas [Norma Mexicana
NMX-C-430-ONNCCE-2002].

El pozo a cielo abierto debe ser lo suficientemente accesible en lo referente a sus
dimensiones, y la profundidad debe ser variable, o bien hasta encontrar material no
excavable con pico y pala o agua freéatica.

Esta técnica puede ejecutarse mediante excavacion manual o excavacién con maquina. El
pozo a cielo abierto permite observar directamente las caracteristicas estratigraficas del
suelo y rescatar muestras inalteradas de los estratos principales. Este procedimiento de
exploracion y muestreo es particularmente recomendable en suelos secos y duros.
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Con esta técnica se pueden obtener muestras de muy buena calidad, pero es un
procedimiento lento, dificil de realizar abajo del nivel freatico y limitado a profundidades
no mayores de 5 m. En casos excepcionales se pueden hacer lumbreras de exploracion a
profundidades mayores; de 10 a 15 m.

g) Tubo de pared delgada (Shelby)

El tubo de pared delgada o shelby es un tubo liso afilado, usualmente de 0.075 m a 0.10 m
de didmetro, que se hinca a presion para obtener muestras relativamente inalteradas de
suelos finos blandos a semiduros, localizados arriba o abajo del nivel freatico.

Este muestreador esta constituido por un tubo de acero o latdn, con la resistencia adecuada
para utilizarse en el suelo requerido. Los tubos deben estar limpios y libres de
irregularidades en su superficie interna, incluyendo la junta de soldadura, con el extremo
inferior afilado y unido por el superior con la cabeza muestreadora, a su vez montada al
final de la columna de barras de perforacion, con las que se empuja al muestreador desde la
superficie, el tubo se sujeta a la cabeza muestreadora con dos tipos de unién tubo—cabeza
usuales; el primero con tres tornillos allen y el segundo con cuerda, que ha mostrado ser
mas confiable que el primero aun operando en suelos duros.

Tabla 4.1. Dimensiones de los tubos de pared delgada
[Norma Mexicana NMX-C—431- ONNCCE-2002]

Diametro . Cuerda de
nominal De Di Dm ¢ d L Lm unién
75.0 76.2 72.2 71.1 2.0 12.7 750.0 600.0 AWy BW
717
100.0 101.6 97.6 96.1 2.0 12.0 900.0 750.0 BWy NW
96.9
Todas las dimensiones son en mm
Donde:
De, es el diametro exterior
Di, es el diametro interior
Dm, es el didmetro muestra
e, es el espesor
d, es la longitud aguzada
L, es la longitud tubo
Lm, es la longitud de muestreo recomendable
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h) Muestreo con tubo de pared delgada (Shelby)

Colocar el tubo muestreador de manera que la parte inferior se apoye en el fondo del
barreno. Avanzar el muestreador sin rotaciéon con un movimiento continuo y relativamente
constante.

Cuando la formacién sea demasiado dura para insertar a presion el tubo de pared delgada
(shelby) se puede utilizar el mismo tubo pero dentado, cuyo principio de insercién incluye
presion y rotacidn, o en caso necesario el barril Denison que opera también a presion y
rotacion, pero que implica una mayor alteracion en la muestra.

Preparar y colocar las etiquetas y marcas necesarias para identificar las muestras.

Los datos obtenidos en cada muestra con tubos de pared delgada deben registrarse en
campo e incluir lo siguiente:

e Laprofundidad de la parte alta (superior) de la muestra y el nimero de muestra.

e Descripcion del muestreador; tamafio, tipo de metal, tipo de proteccion
anticorrosiva.

e Maétodo de insercion; a presién o con rotacion.

e Método de perforacion, tamafio del barreno, ademe y fluido de perforacion
empleado.

e Profundidad del nivel freatico.

e  Descripcion visual manual del suelo.

e Longitud de avance del muestreador.

e Recuperacion; longitud de la muestra extraida.

i)  Muestreadores Denison y Pitcher

Estos también se conocen como barriles porque operan a rotacion y presion; recuperan
muestras que pueden ser inalteradas; las muestras se obtienen a presion y pueden ser de
arcillas duras, limos cementados y limos cementados con pocas gravas localizados abajo
del nivel freatico; operandolos arriba del nivel freatico, el agua o lodo utilizado contamina
las muestras.

Estos muestreadores consisten esencialmente de dos tubos concéntricos unidos a la pieza
denominada cabeza del muestreador; el tubo interior esta montado sobre baleros axiales y
el exterior, que lleva en su extremo inferior la broca de corte, esta unido con rosca.
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Estos muestreadores proporcionan muestras donde los otros procedimientos son ineficaces,
ademas de ser los Unicos que simultdneamente muestrean y perforan. Su operacion es una

maniobra delicada.
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i
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Figura 4.2. Muestreador tipo Denison [SMMS, 1978].

j)  Sondeo de cono eléctrico

El sondeo de cono eléctrico se puede emplear con ventaja sobre otros métodos para
determinar la secuencia estratigrafica de los suelos de la ciudad de México. Permite
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determinar los espesores de los suelos blandos y compresibles y la presencia y espesores de
capas drenantes, de arenas, vidrio volcanico y limos arenosos.

Por estas razones, el cono eléctrico permite detectar con precision capas duras que podrian
ser problema durante el hincado de pilotes. También ayuda a localizar estratos permeables
para la instalacion de piezometros asi como la colocacién de puntas de bombas eyectoras
para abatimiento del nivel freatico.

El equipo que se necesita para realizar un sondeo de cono se puede dividir en las tres partes
siguientes [Santoyo et al., 1989]:

Sistema electrénico. Compuesto por el cono y la consola. El primero instrumentado con
deformdmetros eléctricos (Strain gages) es la parte de medicion. La consola es la parte
electronica que recibe las sefiales del cono, las traduce a lecturas de fuerza y las muestra en
sus pantallas.

Sistema para el hincado. En principio es suficiente contar con una perforadora
implementada con un gato hidraulico que permita aplicar las presiones necesarias para
hincar el cono, es conveniente instalar un mandémetro a la maquina, para medir la presion
total ejercida. En sitios donde el subsuelo es estratificado con lentes duros, que puedan
impedir la penetracion del cono, sea por las limitaciones de la capacidad del mismo cono o
de los gatos de presion, se deben utilizar maquinas con perforacion rotatoria, para
garantizar que el sondeo llegue a la profundidad de exploracion deseada.

Accesorios de conexién. Son las piezas necesarias que unen el cono y la maquina
perforadora, comprenden las barras huecas con coples que se necesitan para empuje y
extraccion. Las barras pueden ser de cualquier diametro usual en perforacion; las de
didmetro grande son maés rigidas y permiten aplicar mayor presion con menor riesgo de
pandeo, pero tienen la desventaja de que la friccion desarrollada en su fuste es mayor, por
lo tanto requieren maquinas méas potentes. Las barras de menor didmetro, en cambio, son
faciles de manejo durante la ejecucion; la experiencia en la Cd. de México demuestra que
las barras EW de 3.5 cm de didmetro y un metro de longitud, constituyen una solucién muy
practica.
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Figura 4.3. Cono eléctrico [Jaime y Jasso, 1991].

El sondeo de cono eléctrico, mas que un método de exploracion, es una técnica de medicion
directa; por lo tanto, es importante obtener resultados con suficiente precision, para que la
interpretacion estratigrafica, y las correlaciones con los parametros de resistencia al corte y
de deformabilidad sean confiables. Para este fin, se requiere ejecutar la prueba con el
debido cuidado, evitando los errores inducidos por operaciones incorrectas, asi como
detectando y corrigiendo a tiempo las deficiencias a los sistemas de medicion e hincado.
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Figura 4.4. Perfil de cono eléctrico [Pérez, 2003].

4.2.2. Métodos indirectos

@ Métodos geofisicos

Es posible determinar la estratificacion de suelos y rocas por métodos geofisicos, los cuales
miden los cambios en ciertas caracteristicas fisicas de estos materiales, por ejemplo,
magnetismo, densidad, capacidad resistiva eléctrica, elasticidad o una combinacion de estas
propiedades. Sin embargo, el valor de estos métodos para la ingenieria de cimentaciones es
limitado ya que soOlo registran cambios en la estratificacion cuando las capas tienen
propiedades geofisicas apreciablemente diferentes, y la Unica informacion atil que
proporcionan es el nivel de las interfases entre los varios estratos [Tomlinson, 1996].

Los métodos de exploracion geofisica aplicables en geotecnia se basan en la medicion de la
variacion de la velocidad de propagacion de ondas sismicas o de la resistividad eléctrica
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(poco confiable) de los suelos, y mediante su interpretacién y correlaciones se deducen las
caracteristicas estratigréaficas, posicion del nivel freatico y posibles tipos y propiedades de
suelos y rocas. Estos métodos se utilizan para obtener informacion preliminar del subsuelo,
para complementar la informacion geoldgica y para reducir el nimero de sondeos.

a) Resistividad eléctrica
b) Refraccion sismica
c) Reflexién sismica

d) Magnetismo

El método de la resistividad eléctrica hace uso de las diferencias en la resistencia eléctrica
o0 conductividad entre un tipo de suelo o roca y otro.

Se pasa una corriente eléctrica a través de la tierra entre un par de electrodos (electrodos de
corriente), y se mide la caida de potencial mediante un par de electrodos internos conocidos
como electrodos de potencial. Los cuatro electrodos estan distribuidos a espacios iguales en
una linea recta de manera que al variar el espacio la profundidad de penetracion de la
corriente puede modificarse.

Los métodos sismicos se basan en el hecho de que los suelos y rocas presentan diferencias
en la velocidad de propagacion de las ondas a traves de ellos. Asi, cuando se activa una
carga explosiva al nivel de la tierra o en una perforacion, las ondas viajan en todas
direcciones a partir del punto de la explosion y se refractan y reflejan por los diferentes
estratos. Viajan a una mayor velocidad en rocas y suelos altamente consolidados que a
través de los depdsitos con revestimientos sueltos. Por lo tanto, la naturaleza y profundidad
de un estrato puede deducirse al medir con un sismometro o sismégrafo el tiempo que
tardan las ondas en llegar a un punto de la superficie.

El método de refraccién sismica resulta mas adecuado para los propositos de ingenieria
civil en exploracion superficial que la técnica de la reflexion, la cual se limita en los
sondeos sismicos convencionales a profundidades mayores que los 100 mm.

Los métodos magnéticos se basan en la medicion de la variacion en intensidad del campo
magnético de la Tierra. Se han usado, pero no siempre con éxito, para trazar la localizacion
de cavidades subterraneas ocultas como crateres de hundimiento o excavaciones mineras en
desuso.

En resumen, el uso de estos métodos no es, hasta el momento, amplio en las
investigaciones de ingenieria de cimentaciones ya que con ellos se carece de una
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correlacion entre las mediciones de estas caracteristicas del suelo y ciertos parametros del
mismo como la fuerza cortante, la compresibilidad y la identificacion y clasificacion de
suelos. Sin embargo, hay campo para su desarrollo, especialmente en las investigaciones
del terreno en aguas profundas, en las cuales resulta dificil obtener informacion con los
métodos convencionales [Tomlinson, 1996].

4.2.3. Ensayes in situ

@ Prueba de permeabilidad Lefranc

La prueba de permeabilidad Lefranc consiste en inyectar o extraer agua a través de un
tramo de la perforacion con una carga hidraulica relativamente pequefia, equivalente a la
gravedad. La medida del gasto de la carga que lo origina permite calcular el coeficiente de
permeabilidad k. La carga hidraulica puede ser constante o variable segun el tipo de
material. En general en suelos permeables (k > 10 cm/seg), la prueba se hace de inyeccién
y carga constante. En suelos, poco permeables (k < 10* cm/seg), la prueba se hace de carga
variable ya sea por extraccion o inyeccion.

Esta prueba permite determinar la permeabilidad local en materiales granulares tales como
limos, areniscas y rocas muy intemperizadas y fisuradas.

El andlisis matematico estd basado en que si una cavidad formada en un medio granular
casi homogéneo dentro de un manto acuifero, se somete a una sobrepresion o depresion (H)
respecto al nivel estatico del manto, el gasto (Q) que fluye de la cavidad, esta ligado con la
carga (H) por medio de la siguiente relaciéon Q = CKH en la que K es el coeficiente de
permeabilidad del material y C otro coeficiente que se desprende de la forma de la cavidad.

En la prueba de inyeccion de carga constante se introduce un gasto constante, Q, para
mantener el nivel del agua dentro del sondeo estabilizado a una altura hy,. Por lo tanto el

gasto inyectado en el terreno serd: Q = Q; — Q; (Figura 4.5).

El coeficiente de permeabilidad se calcula con la férmula:

Q
k =
Cxh, (4.5)
Donde:
k coeficiente de permeabilidad, en m/s
Q gasto inyectado, en m®/s
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Figura 4.5. Ensayo Lefranc con nivel constante [Sanchez, 2011]

En la prueba de carga variable, ya sea extraccidn o de inyeccion, se hace subir el nivel hasta
una altura hg, y posteriormente medimos dos niveles, h; y h,, entre las que ha transcurrido
un tiempo t.

El coeficiente de permeabilidad se calcula con la féormula:

log (Ej
k=23CA—2%~ (45

2 1
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Donde:

k coeficiente de permeabilidad, en m/s

hy carga en el instante t;, en m

h carga en el instante t, en m
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L longitud del tramo ensayado
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Figura 4.6. Ensayo Lefranc con nivel variable [Sanchez, 2011]

4.2.4. Pruebas dinamicas

® Sonda suspendida

Consiste en una prueba in-situ que permite medir las velocidades de propagacion de ondas
de corte (Vs) y ondas de compresion (V) (Kitsunezaki, 1980). El dispositivo para la
medicién consiste de una sonda con una longitud aproximada de 5 m, en la que estan
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integradas una fuente de perturbacion mecéanica, tipo martillo, y elementos receptores,
Ilamados gedfonos (Figura 4.5).

Durante las mediciones, la sonda se conserva sumergida en lodo bentonitico, que es el
medio transmisor por el que viajan las ondas y llegan a las paredes de la perforacion. De la
distancia entre la fuente y los receptores, y el tiempo de arribo de un tren de ondas, se
determinan las velocidades correspondientes.
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Figura 4.6. Diagrama esquematico del ensaye de sonda suspendida [Osorio, 2007]

® Sondeo de down-hole

Se le conoce también como ensayo "Seismic Down-Hole Survey". El procedimiento
consiste en perforar un sondeo de 7.6 cm de didmetro hasta la profundidad de exploracién
requerida y proceder a colocar un ademe poco rigido. Posteriormente, se da la excitacion en
la superficie y se registra el tren de ondas generado, en sensores ubicados a varias
profundidades. Comunmente se utiliza como fuente de energia un impacto de martillo de
4.5 kg de peso sobre un bloque de concreto de aproximadamente 0.6 m de lado, empotrado
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en la superficie del suelo o una placa de acero o madera estabilizada por algin peso que
puede ser la rueda de un camion u otro sistema. ES conveniente generar ondas de
compresion y de corte para la determinacion de Vp y Vs. Las ondas de compresion pueden
ser generadas por un impacto de martillo vertical sobre una placa en la superficie, y la onda
de corte por un impacto horizontal. Se recomienda golpear en un extremo de la placa y
después en el otro para polarizar las ondas y asi lograr una mejor identificacion de la onda
de corte. La recepcion de la sefial se hace mediante un transductor tridimensional sujeto a la
pared de la perforacion. Este transductor consta de un ge6fono vertical y dos gedfonos
horizontales ortogonales, colocados a diferentes profundidades durante el ensayo (Figura
4.7) [Taboada, 1987].

Los ge6fonos estan conectados a un equipo de registro colocado en la superficie, el cual
grafica el tren de onda generado. El procedimiento se repite de cada 1.5 a 3 m, hasta la
profundidad final.

Este método proporciona valores promedio de la velocidad de propagacion de onda entre la
excitacion y los sensores. Una vez conocido el tipo de onda generado, el tiempo que toma
para llegar a los gedfonos, la distancia entre estos y la fuente generadora de energia, se
puede determinar la velocidad de propagacion de onda en el material y ésta se utiliza para
calcular las propiedades dindmicas.

Gedfonos en la superficie Pozo de explosion
para sondeo uphole para downhole
T / S - pozo de R d ——
_— Qy / explosién /— - pozo de grabacién

ondas reflejadas
y refractadas

¥ S ’. P / y /
j i Ge()fono downhole o
/ ; 2 S C( " crosshole
Geobfono para  / D Trayectoria de /> D
crosshole ~ ondas directas \

Pozo de explosion para
uphole o crosshole

o downhole

Figura 4.7. Sondeo down-hole, up—hole y cross—hole [Hunt, 2007].
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@ Sondeo de up-hole

En este ensaye, que también se denomina "Seismic Up—Hole Survey", se utiliza una
perforacion y varios gedfonos ubicados en la superficie (Figura 4.7). La excitacion se da a
distintas profundidades en el pozo y se registra en la superficie. La fuente de energia puede
ser una pequefia carga explosiva colocada en la perforacion llena de lodo o un impulso
mecanico realizado en una perforacion seca. Debido a la similitud en la forma de generar
las ondas con el cross—hole ambos métodos se pueden realizar simultdneamente.

La prueba up-hole es méas préactica que las otras dos, ya que se puede aprovechar como
fuente generadora de ondas el muestreador de penetracion estdndar (SPT), es decir,
mientras se hace la exploracion geotécnica de un sitio se puede al mismo tiempo realizar el
ensaye dinamico.

@ Sondeo de cross—hole

Conocido también como ensayo "Seismic Cross—Hole Survey", en este método se requieren
de un minimo de dos pozos [Taboada, 1987].

El método consiste en medir la velocidad de propagacién de ondas de cuerpo (P o S) entre
dos puntos de la masa de suelo. Conocido el tiempo de registro y el espaciamiento entre los
sondeos e identificado el tipo de onda generada, se determina la velocidad de propagacion
correspondiente. También es Util para la medicion de la variacion del modulo al esfuerzo
cortante, G, con la profundidad.

En una perforacién se localiza la fuente generadora de energia y en otra (s) se recibe la
sefial por medio de gedfonos, ambos colocados a la misma profundidad. Las ondas pueden
ser generadas por una pequefia explosion o un impulso mecanico en la perforacion. Este
ultimo es el mas simple y se ha visto que golpear una barra hueca o tubo dentro de un pozo,
produce una excitacion que consiste de ondas P y S polarizadas en direccion vertical SV;
estas ultimas excitan las particulas de suelo en el sentido vertical mientras viajan en
direccién horizontal. La perturbacion en el sondeo fuente también se puede realizar
mediante el penetrometro del ensaye de penetracion estdndar (SPT). Cada vez que el
martillo de 63.5 kg de peso golpea el penetrometro, produce una sefial eléctrica que dispara
el osciloscopio, al mismo tiempo se dispara el registro de las trazas de los gedfonos
receptores que se encuentran colocados a la misma profundidad de la perturbacion.

La distancia entre los dos pozos debe ser determinada cuidadosamente, ya que esta
interviene directamente en la estimacion de la velocidad de onda. En sondeos profundos
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debe buscarse que la verticalidad de los pozos tenga poca desviacion, esto puede verificarse
con un inclinémetro. El sistema de registro puede ser un osciloscopio, capaz de detectar los
tiempos de arribo con precision de 0.2 milisegundos. Este tipo de ensaye tiene la ventaja de
generar predominantemente ondas de cortante.

4.3. Consideraciones en el Reglamento de Construcciones para el Distrito Federal y
Normas Técnicas Complementarias

Las investigaciones minimas del subsuelo a realizar seran las que se indican en la Tabla
4.2. No obstante, la observancia del nimero y tipo de investigaciones indicados en esta
tabla no liberara al Director Responsable de la Obra de la obligacion de realizar todos los
estudios adicionales necesarios para definir adecuadamente las condiciones del subsuelo.
Las investigaciones requeridas en el caso de problemas especiales, y principalmente en
terrenos afectados por irregularidades, seran generalmente muy superiores a las indicadas
en la Tabla 4.2.

Para la aplicacion de la Tabla 4.2, se tomara en cuenta lo siguiente:

Tabla 4.2. Requisitos minimos para la investigacion del subsuelo.

a) Construcciones ligeras o medianas de poca extension y con
excavaciones someras
Son de esta categoria las edificaciones que cumplen con los siguientes tres requisitos:

Peso unitario medio de la estructura w <40 kPa (4 t/m?)
Perimetro de la construccion:

P<80m enlas Zonas 1y ll; 0
P<120m en la Zona Il
Profundidad de desplante Di<25m
Zona |
1. Deteccién por procedimientos directos, eventualmente apoyados en

métodos indirectos, de rellenos sueltos, galerias de minas, grietas y otras
irregularidades.

2. Pozos a cielo abierto para determinar la estratigrafia y propiedades de los
materiales y definir la profundidad de desplante.
3. En caso de considerarse en el disefio del cimiento un incremento neto de
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presion mayor de 80 kPa (8 t/m?), el valor recomendado debera justificarse a partir
de los resultados de las pruebas de laboratorio o de campo realizadas.
Zona Il

1. Inspeccidn superficial detallada después de limpieza y despalme del predio
para deteccion de rellenos sueltos y grietas.
2. Pozos a cielo abierto para determinar la estratigrafia y propiedades de los
materiales y definir la profundidad de desplante.
3. En caso de considerarse en el disefio del cimiento un incremento neto de
presién mayor de 50 kPa (5 t/m?), bajo zapatas o de 20 kPa (2 t/m?), bajo losa
general, el valor recomendado debera justificarse a partir de los resultados de las
pruebas de laboratorio o de campo realizadas.

Zona Il

1. Inspeccion superficial detallada después de limpieza y despalme del predio
para deteccion de rellenos sueltos y grietas.

2. Pozos a cielo abierto complementados con exploraciones mas profundas,
por ejemplo con posteadora, para determinar la estratigrafia y propiedades de los
materiales y definir la profundidad de desplante.

3. En caso de considerarse en el disefio de cimiento un incremento neto de
presion mayor de 40 kPa (4 t/m?), bajo zapatas o de 15 kPa (1.5 t/m?) bajo losa
general, el valor recomendado debera justificarse a partir de los resultados de las
pruebas de laboratorio o de campo realizadas.

b) Construcciones pesadas, extensas o con excavaciones profundas
Son de esta categoria las edificaciones que tienen al menos una de las siguientes
caracteristicas:

Peso unitario medio de la estructura w > 40 kPa (4 t/m?)
Perimetro de la construccion:

P>80m enlas Zonas 1y ll; 0
P>120m en la Zona Il
Profundidad de desplante Di>25m
Zona |
1. Deteccion, por procedimientos directos, eventualmente apoyados en

métodos indirectos, de rellenos sueltos, galerias de minas, grietas y otras
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oquedades.

2. Sondeos o0 pozos profundos a cielo abierto para determinar la estratigrafia y

propiedades de los materiales y definir la profundidad de desplante. La profundidad

de la exploracion con respecto al nivel de desplante sera al menos igual al ancho en

planta del elemento de cimentacion, pero debera abarcar todos los estratos sueltos o

compresibles que puedan afectar el comportamiento de la cimentacion del edificio.
Zona Il

1. Inspeccion superficial detallada después de limpieza y despalme del predio
para deteccion de rellenos sueltos y grietas.
2. Sondeos para determinar la estratigrafia y propiedades indice y mecanicas
de los materiales del subsuelo y definir la profundidad de desplante mediante
muestreo y/o pruebas de campo. En por lo menos uno de los sondeos se obtendra
un perfil estratigrafico continuo con la clasificacion de los materiales encontrados y
su contenido de agua. Ademas, se obtendran muestras inalteradas de los estratos
gue puedan afectar el comportamiento de la cimentacion. Los sondeos deberan
realizarse en numero suficiente para verificar si el subsuelo del predio es uniforme
o definir sus variaciones dentro del &rea estudiada.
3. En caso de cimentaciones profundas, investigacion de la tendencia de los
movimientos del subsuelo debidos a consolidacion regional y determinacién de las
condiciones de presion del agua en el subsuelo, incluyendo deteccién de mantos
acuiferos colgados.

Zona Il

1. Inspeccion superficial detallada después de limpieza y despalme del predio
para deteccion de rellenos sueltos y grietas.

2. Sondeos para determinar la estratigrafia y propiedades indice y mecéanicas
de los materiales y definir la profundidad de desplante mediante muestreo y/o
pruebas de campo. En por lo menos uno de los sondeos se obtendra un perfil
estratigrafico continuo con la clasificacién de los materiales encontrados y su
contenido de agua. Ademas, se obtendran muestras inalteradas de los estratos que
puedan afectar el comportamiento de la cimentacion. Los sondeos deberan
realizarse en numero suficiente para verificar si el subsuelo del predio es uniforme
o definir sus variaciones dentro del &rea estudiada.

3. En caso de cimentaciones profundas, investigacion de la tendencia de los
movimientos del subsuelo debidos a consolidacion regional y determinacion de las
condiciones de presion del agua en el subsuelo, incluyendo deteccion de mantos
acuiferos colgados.
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Se entendera por peso unitario medio de una estructura, w, la suma de la carga
muerta y de la carga viva con intensidad media al nivel de apoyo de la
subestructura dividida entre el area de la proyeccion en planta de dicha
subestructura. En edificios formados por cuerpos con estructuras desligadas, y en
particular en unidades habitacionales, cada cuerpo debera considerarse
separadamente.

El nimero minimo de exploraciones a realizar (pozos a cielo abierto o sondeos
segun lo especifica la Tabla 4.2) ser4 de uno por cada 80 m o fraccion del
perimetro o envolvente de minima extension de la superficie cubierta por la
construccion en las zonas | y 1l, y de una por cada 120 m o fraccién de dicho
perimetro en la zona Ill. La profundidad de las exploraciones dependera del tipo
de cimentacion y de las condiciones del subsuelo pero no sera inferior a dos
metros bajo el nivel de desplante. Los sondeos que se realicen con el proposito de
explorar el espesor de los materiales compresibles en las zonas 11 y |11 deberan,
ademas, penetrar en el estrato incompresible al menos 3 m y, en su caso, en las
capas compresibles subyacentes si se pretende apoyar pilotes o pilas en dicho
estrato. En edificios formados por cuerpos con estructuras desligadas, y en
particular en unidades habitacionales, deberan realizarse exploraciones
suficientemente profundas para poder estimar los asentamientos inducidos por la
carga combinada del conjunto de las estructuras individuales.

Los procedimientos para localizar rellenos artificiales, galerias de minas y otras
oguedades deberan ser directos, es decir basados en observaciones y mediciones
en las cavidades o en sondeos. Los métodos indirectos, incluyendo los geofisicos,
solamente se emplearan como apoyo de las investigaciones directas.

Los sondeos a realizar podran ser de los tipos indicados a continuacion:

Sondeos con recuperacion continua de muestras alteradas mediante la herramienta
de penetracion estandar. Serviran para evaluar la consistencia o compacidad de los
materiales superficiales de la zona | y de los estratos resistentes de las zonas Il y
I11. También se emplearan en las arcillas blandas de las zonas 11 y 11l con objeto
de obtener un perfil continuo del contenido de agua y otras propiedades indice.
No sera aceptable realizar pruebas mecanicas usando especimenes obtenidos en
dichos sondeos.

Sondeos mixtos con recuperacion alternada de muestras inalteradas y alteradas en
las zonas I1 y Il1. Solo las primeras seran aceptables para determinar propiedades
mecanicas. Las profundidades de muestreo inalterado se definirdn a partir de
perfiles de contenido de agua, determinados previamente mediante sondeos con
recuperacion de muestras alteradas.
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Sondeos consistentes en realizar, en forma continua o selectiva, una determinada
prueba de campo, con o sin recuperacion de muestras. La prueba podra consistir
en medir:

El nimero de golpes requeridos para lograr, mediante impactos, cierta penetracion
de un muestreador estandar (prueba SPT) o de un dispositivo mecanico conico
(prueba dinamica de cono).

La resistencia a la penetracion de un cono mecanico o eléctrico u otro dispositivo
similar (prueba estatica de cono o prueba penetrométrica). Al ejecutar este tipo de
prueba de campo, deberan respetarse los procedimientos aceptados, en particular
en cuanto a la velocidad de penetracion, la cual estarda comprendida entre 1y 2
cm/s.

La respuesta esfuerzo—deformacion del suelo y la presion limite registradas al
provocar en el sondeo la expansién de una cavidad cilindrica (prueba
presiométrica). Este tipo de prueba se considerara principalmente aplicable para
determinar las caracteristicas de los suelos firmes de la zona | o de los estratos
duros de las zonas Il y 11I.

La resistencia al cortante del suelo (prueba de veleta o similar). Este tipo de
prueba se considerara principalmente aplicable a los suelos blandos de las zonas 11
VAR

La velocidad de propagacion de ondas en el suelo. Se podra recurrir a ensayes de
campo para estimar el valor maximo del modulo de rigidez al cortante, G, a partir
de la velocidad de propagacion de las ondas de corte, Vs, que podra obtenerse de
ensayes geofisicos de campo como los de pozo abajo, pozo arriba, el ensaye de
cono sismico, el de sonda suspendida o el ensaye de pozos cruzados. En este tipo
de pruebas es recomendable emplear un inclinGmetro para conocer y controlar la
posicidn de los gedfonos para el registro de vibraciones y la de la fuente emisora
de vibraciones.

Estos sondeos podran usarse para fines de verificacion estratigréfica, con objeto
de extender los resultados del estudio a un area mayor. Sus resultados también
podran emplearse para fines de estimacion de las propiedades mecanicas de los
suelos siempre que se cuente con una calibracion precisa y reciente del dispositivo
usado y se disponga de correlaciones confiables con resultados de pruebas de
laboratorio establecidas o verificadas localmente.

Sondeos con equipo rotatorio y muestreadores de barril. Se usaran en los
materiales firmes y rocas de la zona I a fin de recuperar nlcleos para clasificacion
y para ensayes mecanicos, siempre que el didmetro de los mismos sea suficiente.
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Asimismo, se podran utilizar para obtener muestras en las capas duras de las
zonas Il y Il.

5. Sondeos de percusion o de avance con equipo tricdnico o sondeos con variables
de perforacion controladas, es decir sondeos con registros continuos de la presion
en las tuberias 0 mangueras de la maquina de perforar, de la velocidad de avance,
de la torsion aplicada, etc. Seran aceptables para identificar tipos de material o

descubrir oquedades.

4.4. Comparativa

Préctica de la Ingenieria Civil

Reglamento de Construcciones para el
Distrito Federal y Normas Técnicas
Complementarias

Los trabajos de campo comprenden la
ejecucion de sondeos de exploracion y
muestreo, cuyas caracteristicas, tipo,
numero, profundidad y distribucidn, se fijan
de acuerdo a las caracteristicas del proyecto,
al conocimiento general del subsuelo y a los
resultados que vayan obteniéndose
conforme avanza la exploracion. Los
trabajos de campo también incluyen
mediciones y pruebas en sitio.

En funcion de las -caracteristicas del
subsuelo y del tipo de informacion
requerida, las muestras de los suelos pueden
ser representativas 0 inalteradas. Las
primeras involucran una alteracion de la
estructura del suelo, pero sin cambios en sus
partes constitutivas ni en algunas de sus
propiedades indice; en las segundas la
muestra conserva, con bajo grado de
alteracion, la estructura del suelo y sus
propiedades indice.

Los tipos de sondeo mas cominmente
utilizados en los estudios de cimentacion

Los sondeos a realizar podran ser de los
tipos indicados a continuacion:

a) Sondeos con recuperacion continua de
muestras alteradas mediante la herramienta
de penetracion estandar.

b) Sondeos mixtos con recuperacion
alternada de muestras inalteradas y alteradas
en las zonas Il y I11.

c) Sondeos consistentes en realizar, en
forma continua o selectiva, una determinada
prueba de campo, con o sin recuperacién de
muestras.

d) Sondeos con equipo rotatorio y
muestreadores de barril. Se usaran en los
materiales firmes y rocas de la zona | a fin
de recuperar nacleos para clasificacion y
para ensayes mecanicos, siempre que el
didmetro de los mismos sea suficiente.

e) Sondeos de percusion o de avance con
equipo tricénico o sondeos con variables de
perforacion controladas, es decir sondeos
con registros continuos de la presién en las
tuberias 0 mangueras de la méaquina de
perforar, de la velocidad de avance, de la
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son: pozos a cielo abierto, sondeos de
penetracion estadndar, sondeos de muestreo
inalterado, sondeos a rotacion con barril

torsion aplicada, etc. Seran aceptables para
identificar tipos de material o descubrir
oquedades.

muestreador provisto con broca de diamante
y sondeos de exploracion sin muestreo.

Entre las mediciones de campo se incluyen:
determinacion de la resistencia a la
penetracion, peso volumétrico de suelos
superficiales, profundidad y fluctuacion del
nivel de aguas freaticas, magnitud y
distribucion de las presiones de poro
(piezometria), investigacion de mantos
colgados, valores de la resistencia al corte
de suelos blandos (prueba de veleta),
pruebas de carga para determinar relaciones
carga—deformacion o directamente la
capacidad de carga de un tipo determinado
de cimentacion, pruebas de permeabilidad.

4.5. Resumeny conclusiones

En México los métodos de exploracion y muestreo de suelos mas empleados hasta la
década de los setentas fueron el sondeo de avance con el uso de brocas de golpe o
triconicas y recuperacion de muestras en canal, la penetracion estandar, el muestreo con
tubos shelby de 3" y 4”, el barril Denison, muestreadores con camisas de bronce o de latdn
y, desde luego, pozos a cielo abierto. También se habian usado esporadicamente métodos
geofisicos como el de refraccion total y métodos geoeléctricos y gravimétricos [Marsal y
Mazari, 1969]. En algunas ocasiones se empled la veleta mecénica y posteriormente
eléctrica para suelos blandos [Santoyo, 1969], el cono mecanico y sondeos de cono perdido
hincado a percusion.

En las NTC se ha puesto énfasis en distinguir los diferentes tipos de sondeo y sus objetivos
(recuperacién de muestras alteradas o inalteradas, verificacion estratigrafica, avance, etc.);
ello permite una mejor comprension y aplicacion de los requisitos de exploracion.

Para el caso, se dividieron las construcciones en solo dos categorias: las ligeras o medianas
de poca extension y con excavaciones someras, y las pesadas, extensas 0 con excavaciones
profundas; para hacer tal distincion se agrego al juicio basado en la magnitud de la presion

+58¢




ANALISIS Y DISENO DE CIMENTACIONES: UNA COMPARACION DE PRACTICAS

media y de la profundidad de desplante de la cimentacion, el perimetro de la construccion.
Asi, las exploraciones minimas procedentes se establecen para cada tipo de construccion y

zona geotécnica.

En las NTC no se establece la profundidad de la exploracion, pero es claro que ésta esta en
funcién del tipo de construccion y zona geotécnica, asi como de las dimensiones en planta
de aquella, de acuerdo a lo sefialado en el subcapitulo 2.3 de las mismas [Arnal y

Betancourt, 2005].
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CAPITULO5.
TRABAJOS GEOTECNICOS DE LABORATORIO

b e
L i -

En el laboratorio, las muestras de suelos, representativas e inalteradas, deben someterse a
procedimientos de identificacion y clasificacion y a ensayes para cuantificar sus
propiedades indice de interés, como lo son: contenido natural de agua, limites de
consistencia, distribucion granulométrica, grado de saturacion, peso especifico relativo, etc.
En el caso de muestras inalteradas, hay que determinar también la relacion de vacios y el
peso volumétrico de la masa.

De acuerdo a la guia propuesta, Capitulo 3 "Informe Geotécnico para Disefio y
Construccion de Cimentaciones" se describen los trabajos geotécnicos de laboratorio.

5.1. Introduccién

Esta seccion debe explicar el tipo de prueba, los nimeros de los ensayos que se llevaron a
cabo y el nimero de referencia de la prueba correspondiente junto con la ubicacion en el
informe en el cual los resultados pueden encontrarse. Los resultados de la prueba deben ser
presentados, junto con las tabulaciones de los resultados de todas las pruebas del mismo
tipo y, en su caso, los resultados de los diferentes tipos de pruebas en el mismo material
[AGS, 2003].

Cuando los ensayos quimicos o microbiolégicos a fin de determinar la presencia y la
magnitud de cualquier contaminante se han realizado esto debe ser igualmente informado.
Los resultados de la prueba deben ser reportados en una adecuada forma tabular, con el
apoyo de una breve exposicién del método limite de deteccion, la precision de la prueba y
una identificacion del procedimiento de prueba.

Una vez integrados e interpretados los resultados de la exploracion de campo y de los
ensayos de laboratorio, habra que definir con buena precision el perfil estratigrafico y las
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propiedades mecénicas de cada una de las formaciones que constituyan el subsuelo del
predio en estudio.

Los trabajos de laboratorio se establecen para cumplir con dos objetivos esenciales:
clasificar cuidadosamente los suelos encontrados y obtener sus parametros de resistencia y
deformabilidad para el disefio de la cimentacidn; para alcanzar estos propoésitos, se realizan
las pruebas indice y mecanicas.

Identificacion
del suelo

Clasificacion
del suelo

Granulometria

T Contenido de

Pruebas Indice agua
Limitesde

consistencia

Densidad de
so6lidos
Peso
Estudios de volumétrico
Laboratorio 5
Compresion
triaxial
Compresién

Resistencia al no confinada

esfuerzo cortante
Cortedirecto

Veleta o
Pruebas Mecéanicas torcometro
Compresibilidad

Deformabilidad <

Expansividad
Figura 5.1. Estudios de laboratorio.

Las pruebas de mecénica de suelos relacionadas con la ingenieria de cimentaciones, son las
siguientes [Tomlinson, 1996]:

a) ldentificacion y clasificacion del suelo
b) Contenido de agua

c) Limites liquido y pléastico

d) Granulometria y porciento de finos
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e) Compresion no confinada
f)  Compresion triaxial

g) Veleta o torcometro

h) Consolidacién

i) Permeabilidad

5.2.  Consideraciones en la préactica de la Ingenieria Civil

5.2.1. Pruebas indice de suelos en laboratorio

Para comenzar a entender el comportamiento de los dep6sitos de suelo es necesario analizar
ciertas propiedades que funcionan como un "indice", o sea que proporcionan una idea del
comportamiento del material en estudio en comparacion con otro; por ejemplo, la cantidad
de agua en su estructura, su densidad, etc. Un suelo comparativamente mas himedo que
otro podria presentar menor resistencia o mayor deformabilidad que aquel [Rivera, 2004].

@ ldentificacion y clasificacion de suelo

La finalidad es obtener el color, la textura y la consistencia de las muestras alteradas e
inalteradas recogidas en el terreno. Esto debe aparecer como tarea de rutina en las
descripciones del ingeniero de campo o del encargado de las perforaciones. Estas pruebas
permiten clasificar los suelos segun el Sistema Unificado de Clasificacion de Suelos
(SUCS).

La principal base de criterio para identificar suelos finos en el campo es la investigacion de
las caracteristicas de dilatancia, de tenacidad y de resistencia en estado seco, que se
describen a continuacion:

Dilatancia (reaccion al agitado). Aproximadamente a 10 cm® de suelo, se le agrega agua
hasta que pierda su consistencia pegajosa y se forme una masilla, la que se coloca en la
palma de la mano y se agita en forma horizontal, golpeando vigorosamente contra la otra
mano, apareciendo agua en la superficie la que adquiere un aspecto lustroso. El agua y el
lustre desaparecen al oprimir el suelo con los dedos.

La rapidez con la que aparece el agua en la superficie al agitar y desaparecer al oprimir,
sirve para identificar al suelo, ya que las arenas presentan una reaccion réapida, los limos
una reaccién moderada y las arcillas presentan una reaccion muy lenta o no presentan
ninguna reaccion. Una reaccion en menor escala que la de las arenas, corresponderia a un
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limo o limo arcilloso (reaccién media). En cambio, cuando por completo no hay reaccion
indica una arcilla de alta plasticidad o materia organica.

Tabla 5.2a. Reaccion al agitado (Dilatancia) [Norma ASTM D2488-09a, 2010].

Reaccion: Caracteristica de:
Répida Arenas limosas, limos arenosos, limos poco plasticos.
Suelos con pocos finos plasticos, limos de baja a media

Répida a lenta plasticidad.

Suelos organicos de baja a media plasticidad, limos arcillosos de

Lenta . .
mediana plasticidad.

Acrcillas arenosas, arcillas limosas, limos inorgéanicos de alta
Muy lenta a nula plasticidad, arcillas de baja a media plasticidad, suelos organicos
altamente pléasticos.

Acrcillas de alta y muy alta plasticidad, suelos arcillosos

Nula - . -
organicos de media a alta plasticidad.

Resistencia en estado seco (caracteristica al rompimiento). Se prepara una pasta de suelo
agregandose agua hasta alcanzar la consistencia de masilla, se moldea un cilindro de suelo
de 2.5 cm de didmetro por 2.5 cm de altura, se seca con calentamiento directo en un horno,
al sol o al aire y se prueba su resistencia al esfuerzo cortante, rompiéndola y
desmoronédndola entre los dedos, segun el tipo de suelo, al secarse presenta un
endurecimiento diferente y por lo mismo una resistencia al esfuerzo cortante diferente.

La resistencia al esfuerzo cortante en estado seco aumenta, conforme aumenta la plasticidad
del suelo. La resistencia es mayor en las arcillas que en los limos y suelos organicos y
mayor en los suelos compresibles que en los poco compresibles.

Tabla 5.2b. Resistencia en estado seco [Norma ASTM D2488-09a, 2010].

Descripcién: Caracteristica de:

Nula a muy baja (se

Limos arenosos, limos de muy baja plasticidad.
desmorona con los dedos)

Baja a media (se requiere algo  Limos de plasticidad media, limos organicos, limos arcillosos de
de presién para desmoronar) baja a media plasticidad.

Media a alta (dificil de
desmoronar con la sola presion
de los dedos)

Arcillas limosas, arcillas de baja a media plasticidad, arcillas
arenosas, arcillas orgéanicas.

Alta a muy alta (muy dificil

Acrcillas de alta plasticidad, arcillas organicas.
de romper manualmente)

+64e



ANALISIS Y DISENO DE CIMENTACIONES: UNA COMPARACION DE PRACTICAS

Tabla 5.2c. Plasticidad [Norma ASTM D2488-09a, 2010].

Descripcién: indice plastico aprox.:
Nula 0

Ligera Menor de 5

Baja 5-10

Media 10-20

Alta 20-40

Muy alta Mayor de 40

Tenacidad (consistencia cerca del limite plastico). Con 10 cm® de suelo,
aproximadamente, se moldea un espécimen hasta formar una masilla que pierda su
consistencia pegajosa y se lamine entre los dedos. Se hace un rollito de aproximadamente 3
mm de diametro, rolando entre las palmas de las manos o sobre una superficie lisa, se
amasa y se vuelve a rolar varias veces. Durante el procedimiento, el contenido de agua del
espécimen se reduce gradualmente volviéndose quebradizo; es decir; que pierde su
plasticidad y se desmorona cuando se alcanza el limite plastico.

Después de que el rollo se ha desmoronado, se juntan los pedazos y se amasan ligeramente
entre los dedos, formando una bolita que se desmorone nuevamente.

El contenido de arcilla en un suelo, se identifica por una mayor consistencia del rollito y
por la rigidez de la bolita al romperla entre los dedos.

Tenacidad: Caracteristica de:
Suelos con pocos finos plasticos, materiales con plasticidad nula
Nula a baja: arenas finas, arenas limosas, limos arenosos, limos de
muy baja plasticidad.
Ligera Suelos con materia organica de baja plasticidad.

Limos inorganicos de alta plasticidad. Suelos con materia

Ligera a media L .. .
g orgénica de plasticidad media a alta.

Suelos de baja a media plasticidad: arcillas arenosas, arcillas

Media . . . . , . ..
limosas, limos arcillosos, arcillas organicas de alta plasticidad.

Alta Acrcillas inorgéanicas de alta plasticidad.

@ Clasificacion de suelos segun el S.U.C.S.

El sistema de clasificacion de suelos que mas usan los ingenieros especialistas en
cimentaciones, fue elaborado por Arthur Casagrande para el Cuerpo de Ingenieros del
Ejército de los Estados Unidos. Primero se le Ilamé sistema de clasificacidn para aeropistas,
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y su objetivo original era servir de ayuda en el proyecto y construccion de las aeropistas
militares durante la Segunda Guerra Mundial. Después de la guerra fue adoptado con
pequerias modificaciones por el U. S. Army Corp of Engineers y por el U. S. Bureau of
Reclamation con el nombre de Sistema Unificado de Clasificacion de Suelos (SUCS) y su
uso se extendio al campo de las presas de tierra, a las obras de navegacion fluvial y
maritima, a las carreteras, a las obras subterraneas y a las cimentaciones de puentes y
edificios. En 1969, fue adoptado por la American Society for Testing and Materials
(ASTM), convirtiéndose asi en el método estandar de clasificacidn de suelos para obras de
ingenieria, (Prueba D-2487 de la ASTM) [Peck et al., 2008].

El SUCS separa, a las particulas de suelo, por su tamafio, en dos grandes fracciones,
utilizando para ello la malla N° 200 (0.075 mm de abertura). Las particulas retenidas en
esta malla forman lo que se denomina la fraccion gruesa, y las que pasan por ella, la
fraccion fina. [Tamez, E., 2001]. El sistema clasifica a los suelos finos (menores que la
malla N° 200), principalmente con base en sus caracteristicas de plasticidad. Los suelos
gruesos (mayores que la malla N° 200), se clasifican sobre todo con criterio
granulométrico, si bien son tomadas en cuenta también las caracteristicas de plasticidad de
su fraccion fina [Rico y Del Castillo, 2006].

® Suelos gruesos
Los suelos de grano grueso se dividen en:

1. Gravasy suelos gravosos; simbolo G (gravel).
2. Arenasy suelos arenosos; simbolo S (sand).

Las gravas y las arenas se dividen separadamente en cuatro grupos:

a. Material practicamente limpio de finos, bien graduado; simbolo W (well graded).
En combinacidn con los simbolos genéricos, se obtienen los grupos GW y SW.

b. Material practicamente limpio de finos, mal graduado; simbolo P (poorly graded).
En combinacidn con los simbolos genéricos, da lugar a los grupos GP y SP.

c. Material con cantidad apreciable de finos no plasticos; simbolo M (del sueco mo y
mjala). En combinacién con los simbolos genéricos, da lugar a los grupos GM y
SM.

d. Material con cantidad apreciable de finos plésticos; simbolo C (clay). En
combinacion con los simbolos genéricos, da lugar a los grupos GC y SC.
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® Suelos finos
Los suelos finos se dividen en tres grupos:

1. Limos inorganicos y suelos arenosos muy finos; simbolo M (del sueco mo y
mjala).

2. Arcillas inorganicas; simbolo C (clay).

3. Limosy arcillas orgénicas; simbolo O (organic).

Cada uno de estos tres grupos de suelos finos se subdivide de acuerdo al limite liquido en:

a. Suelos finos con limite liquido de 50% o0 menos; es decir, de baja a mediana
compresibilidad; simbolo L (low compressibility).

b. Suelos finos con limite liquido mayor de 50%; es decir, de alta compresibilidad;
simbolo H (high compressibility).

® Suelos orgénicos

Los suelos con elevada proporcion de materia organica, usualmente fibrosos, como la turba
y los fangos de muy alta compresibilidad, no se subdividen y se colocan en un grupo; su
simbolo es Pt (del inglés peat, turba).

® Granulometria y porciento de finos

Es una forma de clasificacion de pruebas en la cual se usan los analisis de tamiz (criba), o
una combinacion de éstos y el andlisis de sedimentacion o de hidrémetro para obtener
curvas graduadas. Las curvas no tienen un valor directo para establecer la presion de carga
permisible, por lo general la realizacion de este tipo de prueba no es necesaria en relacion
con ninguna investigacion en arcillas o en caso de arenas y gravas cuando la excavacion
estd por encima del nivel del agua (NAF).
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(b)

Figura 5.2. (a) Mallas para prueba de granulometria (b) Porciento de finos [Juarez, 2008]

@ Contenido de agua

Una de las propiedades indice mas importantes de los suelos finos es el contenido de agua.
El contenido de agua (w) de un suelo cualquiera se expresa como la relacion entre el peso
de agua que contiene el suelo (W,,) y el peso del suelo seco (Ws), en %.

w(%)= VV\\’Ileoo (5.1)

S

El contenido de agua de una muestra de suelo se obtiene directamente por el siguiente
método: se pesa el suelo natural; se seca en un horno; se pesa el suelo seco y por ultimo se
calcula el contenido de agua como diferencia entre los pesos inicial y seco, dividida por el
peso seco [Lambe y Whitman, 2008].

Varia tedricamente de 0 a infinito, existen valores de 1,000% que se han medido en arcillas
procedentes del Sureste de México. En la formacion arcillosa superior del lago de Texcoco
puede tener valores entre 150 y 500%, en la inferior entre 100 y 200%. Las arcillas de
Xochimilco—Chalco tienen contenidos de agua variables entre 150 y 350% hasta 110 m de
profundidad [Jaime, 1988].

@ Limites de consistencia
© Limite liquido

El significado de los contenidos de agua que sirven de limite para cada estrato fisico fue
sugerido por primera vez por A. Atterberg en 1911. Por lo tanto, estos limites se conocen
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cominmente como limites de Atterberg, y las pruebas para determinarlos se llaman
determinacion de los limites de Atterberg.

La determinacion del limite liquido se hace cominmente, utilizando un aparato mecanico
disefiado por A. Casagrande. Se coloca una muestra de suelo remoldeado en la copa, y se
hace una ranura de 2 mm de ancho en su base, y de 8 mm de altura, en el centro de la pasta
de suelo. Luego, el operador da vuelta a la manivela que levanta la copa a cierta altura de
manera que el punto de contacto entre la copa y la base quede a un centimetro sobre la
base. Desde esta posicion la copa cae libremente. El suelo estd en el limite liquido, si se
requieren 25 golpes para hacer que los extremos inferiores de la ranura queden en contacto
entre si en una longitud de 13 mm. La humedad que tenga la muestra cuando se le da este
numero de golpes es el limite liquido.

Figura 5.3. Obtencion del limite liquido en laboratorio [Juarez, 2008]

® Limite plastico

La determinacion del limite plastico se realiza formando cilindros delgados con una
muestra de suelo plastico con un diametro de 3 mm. Si el suelo no se desmorona, se recoge
el cilindro, se vuelve a amasar y se rola de nuevo. Se repite este proceso hasta que el
cilindro se comienza a desmoronar precisamente cuando adquiera el didmetro de 3 mm. a la
humedad a la que se desmorone el cilindro se la define como limite plastico.
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Figura 5.4. Obtencidn del limite plastico en laboratorio [Juarez, 2008]

€ Limite de contraccion lineal

El limite de contraccion de un suelo se determina preparando una muestra de volumen
conocido con una humedad superior al limite liquido, misma que se seca en un horno. Se
miden el peso y el volumen de la muestra secada en el horno. Con estos datos y el
contenido de agua inicial, se hace un célculo de la humedad a la que la muestra seca estaria
precisamente saturada. Se considera que esta humedad es el limite de contraccion.

En los métodos estandar de la ASTM D-423, D-424 y D-427, se dan los procedimientos
detallados para realizar las pruebas del Limite Liquido, el Limite Plastico y el Limite de
Contraccion.

® Indice de plasticidad

El indice de plasticidad (IP) se define como el intervalo de contenidos de agua
correspondientes a los limites liquido y plastico, dentro del cual el suelo exhibe propiedades
plasticas; su magnitud es un reflejo del contenido de arcilla coloidal del suelo fino. Con los
datos de los limites liquido y plastico se calcula la diferencia entre ellos [CFE, 1980]:

IP=w_-w, (5.2)

En un suelo formado totalmente por arcilla coloidal el indice de plasticidad es muy amplio,
mientras que en un limo puro, carente de arcilla este indice es practicamente nulo. En las
arcillas del Valle de México el indice de plasticidad puede alcanzar valores mayores de
500% [Tamez, E., 2001].
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Tanto el limite liquido wi, como el indice de plasticidad IP, son utilizados en el SUCS para
clasificar los suelos finos segun su plasticidad, y estos pardmetros se relacionan también
con la compresibilidad, y el comportamiento mecéanico.

© Carta de plasticidad

La interpretacién de las pruebas de los limites liquido y plastico se facilita usando la Carta
de Plasticidad desarrollada por A. Casagrande. En esta Carta (Fig. 5.1), las ordenadas
representan valores del indice de plasticidad, y las abscisas, valores del limite liquido. La
Carta se divide en seis regiones por la linea inclinada A que tiene por ecuacion IP = 0.73
(w_ — 20), y las dos lineas verticales w. = 30 y w._ = 50. Todos los suelos representados por
puntos arriba de la linea A son arcillas inorganicas; la plasticidad varia de baja (w_ < 30) a
alta (w_ > 50) con valores crecientes del limite liquido. Los suelos representados por puntos
que quedan abajo de la linea A pueden ser limos inorganicos, limos organicos, o arcillas
organicas. Si son inorganicos, se dice que son de compresibilidad baja, media o elevada, lo
que depende de que su limite liquido sea inferior a 30, esté comprendido entre 30 y 50, o
sea superior a 50. Si son limos orgénicos, estan representados por puntos situados en la
region correspondiente a un limite liquido entre 30 y 50 vy, si son arcillas organicas, a un
limite liquido superior a 50 [Peck et al., 2008].
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Figura 5.5. Carta de plasticidad para clasificacion de los suelos de particulas finas en
laboratorio [Lambe y Whitman, 2008].
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@® Peso volumétrico

El peso por unidad de volumen o peso volumétrico y es una de las propiedades fisicas mas
importantes de un suelo. Por ejemplo, debera conocerse para poder calcular la presion de
tierra o la producida por sobrecargas.

Por definicion:

Peso volumeétrico,

y= (5.3)

<|=

En la que W es el peso total del suelo incluyendo el agua y V es el volumen total. Es
conveniente indicar los valores especiales del peso volumétrico por medio de subindices. Si
el suelo esta completamente saturado, es decir, si Vg = 0, su peso volumétrico se designa
por .. Si el suelo estd secado en el horno, su peso se indica con y, Ilaméandose peso
volumétrico seco, y se define.

Peso volumétrico seco,

(5.4)

_We
Y Vv

® Compacidad relativa

La compacidad de un suelo no es sino otra forma de expresar la porosidad; a medida que la
porosidad es menor, la estructura del suelo es mas compacta y viceversa. La compacidad
natural de un deposito de suelo granular ejerce gran influencia en sus propiedades
mecénicas y por tanto, en el comportamiento del suelo como material de apoyo para una
cimentacion. En los suelos granulares gruesos (gravas y arenas) la compacidad se expresa
en términos relativos, como un porcentaje de la condicion mas compacta que la estructura
de cada suelo puede alcanzar. Terzaghi ha propuesto el concepto de grado de compacidad o
compacidad relativa Dy, para medir tal condicion. La compacidad relativa es definida por la
siguiente expresion [Tamez, E., 2001]:

D, (%) :emélx—:g”atxloo (5.5)

Expresion en la que:
emax €S la relacion de vacios del suelo en su estado mas suelto;
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emin €S larelacion de vacios del suelo en su estado més compacto; y
enat €S larelacion de vacios del suelo en su estado natural (in situ).

D se expresa usualmente como porcentaje. De acuerdo con esta ecuacion, un valor de D, =
100% significa que el suelo se encuentra en su estado mas compacto; mientras que, cuando
Dr = 0%, estd en su estado mas suelto posible. Valores superiores al 50% suelen
considerarse de un suelo compacto y este valor se menciona frecuentemente como limite de
seguridad razonable en problemas précticos, tales como cimentaciones en suelos gruesos,
posibilidades de licuacion de mantos de arena y limos no plasticos, etc. [Rico, et al., 2006].

En la practica, la compacidad relativa de los suelos granulares usualmente se juzga de
manera indirecta mediante pruebas de penetracion dinamica o estatica y de carga, porque la
medida directa de la relacidn de vacios en el campo no resulta practica. Sin embargo, si se
conoce e, pueden determinarse los valores de emax Y €min €n el laboratorio [Peck, et al.,
2008].

La compacidad relativa es una propiedad de importancia fundamental en la capacidad de
carga y el asentamiento de las cimentaciones y en la estabilidad de las excavaciones en
depdsitos de suelos granulares; cuando estan bien graduados y compactos (y confinados)
son excelentes materiales de cimentacion. En contraste, cuando tienen una baja
compacidad, como las arenas uniformes y sueltas de los depdsitos de dunas, no solamente
exhiben baja capacidad de carga, sino también alta compresibilidad y gran susceptibilidad
al colapso brusco de su estructura por efectos de la saturacién o del sismo [Tamez, E.,
2001].

@ Pruebas de compactacion

En el caso de suelos compactados, una forma de medir su compacidad es a través del
concepto de grado de compactacion o compactacion relativa, CR, definida como:

CR(%): Y dcom ~ ¥ dmin %100 (56)

Y dmax ~ 7 dmin

Siendo: ymax €l peso especifico seco del suelo en su estado mas compacto; yimn €l peso
especifico seco del suelo en su estado mas suelto; y ycom €l peso especifico seco del suelo
compactado en el campo (in situ).

La necesidad de un método para definir el grado de compactacion condujo, a principios de
la década de los treinta, a la elaboracion en California de un método de prueba para la
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compactacién en el laboratorio (Proctor, 1933). Esta prueba ha sido perfeccionada y
estandarizada por la ASTM y la AASHO (ASTM titulo D-698 0 método AASHO T-99).

® Proctor estandar

El aparato cominmente usado (Figura 5.4), consta de un cilindro metalico que tiene un
volumen de 944 cm® y un didmetro interior de 10.2 cm, en combinacién con un pisén
metalico con un peso de 2.495 kg y una cara circular de 5.1 cm de diametro. El suelo se
coloca en el cilindro en tres capas aproximadamente iguales. Cada capa se compacta con 25
golpes de pisén dejandolo caer libremente desde una altura de 30.5 cm. (En una alternativa
del procedimiento se permite el uso de un molde que tiene un diametro de 15.2 cm con un
volumen de 2124 cm?; se aplican 56 golpes del martillo estandar a cada una de las tres
capas). Después de la compactacion, el suelo se enrasa respecto a la parte superior del
cilindro y se determina el peso del suelo contenido en el recipiente. Luego se extrae una
muestra de en medio del cilindro compactado de suelo para determinar la humedad.
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Figura 5.6. Dimensiones y partes del molde tipo Proctor.

N

Con el peso y el volumen del suelo del recipiente, se calcula el peso volumétrico y del
suelo. Sin embargo, la medida de la compactacion, es el peso volumetrico seco y, es decir,
el peso por metro cubico de los componentes solidos del suelo que estan en el recipiente.
Los valores de j4 se determinan para una serie de muestras de suelo, cada una de las cuales
tiene una humedad inicial diferente. Ordinariamente, las primeras determinaciones se hacen
con el suelo bastante seco; las determinaciones sucesivas se hacen con suelos
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progresivamente mas himedos, hasta que el peso del suelo himedo que puede introducirse
en el molde alcanza un maximo y comienza a decrecer.

Los resultados se representan con curvas de compactacion en las que la j4 para cada
determinacion, se dibuja contra el valor correspondiente de la humedad de moldeo w. A la
abscisa del punto méaximo de la curva de compactacion le denomin6é humedad Optima Wopt,
y a la ordenada se le designa como peso especifico 0 volumétrico seco maximo ymax. En
términos generales, al aumentar la energia de compactacion para un mismo suelo, aumenta
su peso volumétrico éptimo y disminuye su humedad éptima.

® Proctor modificada

En la prueba Proctor modificada, el procedimiento experimental es el mismo que en la
prueba Proctor estandar. Sin embargo, la energia de compactacién es distinta, ya que la
altura y el peso del pison varian. La cara del pison tiene las mismas dimensiones, pero su
peso se ha aumentado a 4.53 kg y la altura de caida a 45.7 cm. Ademas, el suelo se
compacta con 25 golpes en cada una de cinco capas, en lugar de tres.

5.2.2. Pruebas mecanicas

@ Prueba de compresion no confinada

El objetivo primario del ensayo de compresion no confinada es obtener rapidamente un
valor aproximado de la resistencia a la compresion de los suelos que tienen suficiente
cohesion para ser sometidos a dicho ensayo.

Es el tipo mas sencillo para medir la fuerza cortante. Este tipo de prueba no se puede
realizar en suelos de baja cohesion o en arcillas y limos, muy blandos para mantenerse
firmes en la maquina sin colapsarse antes de que la carga sea aplicada.

@ Prueba de compresion triaxial
El objetivo de un ensayo triaxial consiste en determinar la relacion esfuerzo—deformacion y

la resistencia al corte que el suelo tiene o tenia antes de ser extraido del subsuelo, o bien,
para otro estado de esfuerzos previstos [Norma Mexicana NMX-C-432-ONNCCE-2002].
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Figura 5.7. Partes de la cAmara triaxial
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Para conocer el comportamiento del material, en diversos estados, es necesario para los
analisis de estabilidad de cortinas y bordos, cortes, cimentaciones, etc., es necesario llevar a
cabo distintos ensayes de compresion triaxial que enseguida se listan:

a) Prueba no consolidada no drenada (UU)
b) Prueba consolidada no drenada (CU)
c) Prueba consolidada drenada (CD)

Prueba no drenada. Se impide que el espécimen se drene durante la aplicacion de la
presion completa o del esfuerzo desviador, con lo cual se evita que la presion de poro se
disipe en alguna fase de la prueba.

Prueba consolidada—no drenada. Permite que el espécimen se drene mientras se aplica la
presion completa; de esta manera se deja que el espécimen se consolide totalmente en esta
etapa de la prueba. El drenado se impide durante la aplicacion de la fuerza desviadora.

Prueba drenada. Permite el drenado del agua de los poros del espécimen, mientras dure la
etapa de consolidacion bajo la presion completa, como durante la aplicacion de la fuerza
desviadora.

Para la realizacion del ensaye triaxial se utiliza una muestra cilindrica, cuyas dimensiones
tipicas oscilan en un didmetro entre 35 mmy 75 mm y una relacién de altura a diametro de
2 a 2.5. Dicha muestra es sometida a presiones laterales de un fluido, generalmente agua,
por lo cual es protegida con una membrana impermeable. La muestra cilindrica se coloca
en el interior de una camara hermética (lucita) con el objeto de lograr el debido
confinamiento. En los extremos de la probeta se colocan piedras porosas que se pueden
comunicar al exterior para drenar la muestra si se desea, y sobre estas una placa que
permita la aplicacion de carga axial por medio de un vastago; al aplicar dicha carga durante
un ensaye, puede ocurrir un cambio en el volumen del espécimen o medirse una presion de
poro inducida.

@ Prueba triaxial no consolidada no drenada (UU)

Para la realizacion de este tipo de prueba, una probeta cilindrica, inalterada o reconstruida,
se sujeta a una presion de confinamiento en la camara triaxial, y posteriormente se somete a
esfuerzo cortante en compresion a una tasa constante de deformacion axial, sin que haya
drenaje o consolidacién en ninguna etapa del ensaye. Por medio de esta prueba, se mide la
resistencia al esfuerzo cortante no drenada del suelo, S, y se establecen sus relaciones
esfuerzo—deformacién. La resistencia a compresion del suelo se determina en términos de
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esfuerzos totales, por lo que el resultado de resistencia depende de la presion de poro
desarrollada durante la carga. Si el espécimen esta 100% saturado, la consolidacion no
puede ocurrir cuando se aplica la presién de confinamiento, ni durante la etapa de corte, ya
que no se permite el drenaje. Con base en lo anterior, si varios especimenes del mismo
material son ensayados, y si todos ellos tienen aproximadamente el mismo contenido de
agua y relacion de vacios, tendran aproximadamente la misma resistencia al esfuerzo
cortante no drenada. La envolvente de falla de Mohr—Coulomb serd usualmente una linea
recta horizontal sobre el rango completo del esfuerzo de confinamiento aplicado al
espécimen.

€ Prueba triaxial consolidada no drenada (CU)

La parte inicial de este ensaye es similar a la del ensaye CD en cuanto a que se le permite al
espécimen consolidarse bajo la carga de presion de confinamiento. Sin embargo, la etapa de
aplicacion del esfuerzo cortante ocurre con las lineas de drenaje cerradas, por lo que se
desarrolla presion de poro. Por medio de esta prueba se pueden determinar los esfuerzos
totales y efectivos y la compresion axial, midiendo la carga axial, deformacién axial y la
presion de poro del agua; asimismo, proporciona informacion util en la determinacion de
las propiedades de resistencia y deformacion de suelos cohesivos tales como envolventes de
resistencia de Mohr—Coulomb y modulo de Young, para lo cual generalmente son
ensayados 3 especimenes a diferentes esfuerzos efectivos de confinamiento para definir la
envolvente de falla. La resistencia al esfuerzo cortante de un suelo saturado en compresion
triaxial depende de los esfuerzos aplicados, tiempo de consolidacion, tasa de deformacién y
la historia de esfuerzos experimentada por el suelo.

® Prueba triaxial consolidada drenada (CD)

En este tipo de prueba, se permite que el espécimen se consolide completamente en la etapa
de la aplicacion de la presion de confinamiento, previo a la realizacion de la aplicacion del
cortante. Durante el corte, la carga se aplica a una tasa lo suficientemente lenta para
permitir el drenaje del agua de poro y evitar que se presente presion de poro. La
caracteristica importante de esta prueba es que los esfuerzos aplicados a la muestra son
efectivos, lo cual permite la evaluacion de parametros de resistencia de esfuerzos efectivos
tales como c'y ¢'. Este ensaye modela la condicion a largo plazo (drenada) del suelo.

@ Prueba de la veleta o torcometro
Se aplica mas a las condiciones de campo que de laboratorio. Sin embargo, la prueba de la

veleta o torcometro de laboratorio tiene una aplicacion atil cuando se obtuvieron muestras
no alteradas de arcillas muy blandas y limos y donde resulta imposible preparar
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especimenes, debido a su soltura, de los tubos para pruebas de fuerza cortante usando la
maquina para prueba triaxial o no confinada.

® Pruebas de consolidacion

Las pruebas de consolidacién se realizan con objeto de obtener informacién sobre los dos
aspectos: La relacion entre reducciones de relacion de vacios y presiones efectivas
aplicadas, obtenida durante la prueba, permite estimar los asentamientos totales que pueden
esperarse en una obra dada. Por otra parte, la relacion deformacion contra tiempo, obtenida
para un incremento de carga dado durante la prueba, permite, por medio de la teoria de la
consolidacién unidimensional de Terzaghi, prever la evolucion de los asentamientos con el
tiempo.

Se usan para calcular la magnitud y el rango de consolidacion del suelo bajo las
cimentaciones. La prueba se describe como una prueba de consolidacion unidimensional
debido a que la muestra se encierra en un anillo de metal y la carga se aplica solo en una
direccion. A partir de los resultados se obtiene el coeficiente de consolidacion C,, el cual,
en condiciones favorables de suelo, posibilita el calculo del rango de asentamientos de la
estructura a escala natural. Los datos de carga y asentamiento obtenidos a partir del ciclo
completo de carga y descarga se usan para trazar una relacion presion—vacio de la cual se
deriva el coeficiente de compresibilidad del volumen (m,). Este se utiliza para calcular la
magnitud de asentamiento de consolidacion debajo de cualquier carga dada.
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@ Pruebas para determinar la permeabilidad

Las pruebas de permeabilidad en las muestras de suelo se hacen usualmente con un
permeametro de carga variable o con uno de carga constante.

El de carga constante da resultados seguros en materiales muy permeables como las arenas
y gravas limpias. El valor de k se calcula por medio de la ecuacién

QL
k=—"— 5.7

hAt 6.7
En la que Q es el volumen de agua de descarga; L la longitud de la muestra en la direccion
del flujo; A el &rea de la seccién transversal de la muestra; h la carga hidraulica y t el
tiempo. Todas estas cantidades se miden en la prueba.

El permedmetro de carga variable es mas adecuado para probar materiales de baja
permeabilidad, debido a que las dimensiones del aparato pueden ajustarse de manera que
las medidas de carga y de tiempo puedan efectuarse con gran precision dentro de una
amplia variacion de los valores del coeficiente de permeabilidad. El valor de k puede
calcularse con las cantidades medidas durante la prueba, por medio de la ecuacion

h

aL
k=23""log,, >
AL J10 h, (5.8)

En esta ecuacion, a es el area de la seccion transversal del tubo de descarga, L es la longitud
de la muestra, A es el &rea de la seccion transversal de la muestra, t es el tiempo, y ho y hy
son las cargas hidraulicas original y final, respectivamente.

Figura 5.11. Prueba de permeabilidad [Juérez, 2008]
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Al efectuar pruebas de permeabilidad, el técnico debe tener el cuidado de saturar
completamente la muestra, y asegurarse de que no se desprenden en el agua burbujas de
aire durante la prueba. Las burbujas de aire tapan los huecos disminuyendo asi la
permeabilidad. A lo sumo, las pruebas de laboratorio para determinar la permeabilidad en
muestras pueden servir solamente de base para hacer una tosca estimacion de la
permeabilidad en un deposito de suelo grueso, basada en la granulometria puede ser con
frecuencia tan util como los resultados de las pruebas de laboratorio.

5.2.3. Pruebas dinamicas

La seleccion del tipo de ensaye de laboratorio a utilizar para obtener las propiedades
dinamicas de un suelo, depende del problema especifico en cuestion y del nivel de
deformaciones angulares esperado. En la tabla siguiente se presentan las técnicas de
laboratorio para obtener las propiedades dindmicas de los suelos.

Tabla 5.3. Determinacién de las propiedades del suelo de interés en un analisis
dinamico [Modificado de Jaime, 1980].

. . . Método de prueba
Propiedad Tipo de ensaye Tipo de suelo
P P y P recomendable
Campo Cualquiera Geofisico
Maodulo de cortante G . . Triaxial, corte simple,
Laboratorio Cualquiera
columna resonante
. . . . Triaxial, columna
Amortiguamiento Laboratorio Cualquiera
resonante
Campo Cualquiera Geofisico
Relacion de Poisson v . . Triaxial, normalmente
Laboratorio Cualquiera .
se estima
. . ” . ) Compresion no—
Resistencia estatica Laboratorio Cohesivo P
confinada
Campo Granular Penetracion estandar
Compacidad relativa . "Muestra inalterada” si
Laboratorio Granular .
es posible
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Tabla 5.4. Técnicas de laboratorio para obtener propiedades dindmicas de
suelos [Jaime, 1980].

% de Comportamiento
Ensaye Médulo G Médulo E amortiguamiento bajo carga
critico ciclica
Columna
X X X
resonante
Triaxial ciclica x x x
Corte simple
;- X X X
ciclico

@ Ensaye de columna resonante

El equipo dinamico de columna resonante se utiliza para determinar el médulo de rigidez al
cortante dindmico, G, y la relacion de amortiguamiento A, y la variacion de éstos con la
deformacién angular y requeridas (10° a 10°%). Permite ensayar probetas de suelos
granulares o friccionantes [Flores, 2002].

El ensaye se realiza en un espécimen cilindrico de suelo de 3.60 de didmetro y 9 cm de
altura, bajo vibracion forzada torsional. Esto se logra al aplicar una fuerza de torsion y se
hace variar la frecuencia de excitacion, hasta alcanzar la frecuencia de resonancia. La
resonancia es la condicion en la que la amplitud de vibracion de respuesta del espécimen de
suelo es maxima.

El aparato consiste en una cdmara triaxial a cuyo vastago de carga se le aplica un giro A8
pequefio, el cual se transmite a la muestra de suelo previamente colocada en la cdmara, y
consolidada a la presion confinante deseada. Una vez girado el vastago se libera para
observar la forma en que regresa a su posicion original. Si el suelo fuera un material con
amortiguamiento mayor que el critico, el vastago recobraria su posicion original sin oscilar.
Sin embargo, el caso general es que se presenten oscilaciones que disminuyen de amplitud
con el tiempo hasta llegar a cero. La vibracion se registra con un dispositivo eléctrico o
mecanico [Jaime, 1980].

En la Figura 5.10 se presenta esquematicamente el equipo. Esta cuenta con tres sensores:
uno de desplazamiento, el cual mide el desplazamiento axial de la probeta durante el
ensaye; uno de presion, para registrar los esfuerzos que se aplican al espécimen en las
etapas previas al ensaye (confinante y contrapresion) y la presion de poro que se genera en
la etapa de prueba; y un acelerometro, que mide la aceleracion del sistema.
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Figura 5.10. Esquema del equipo dinamico de columna resonante [Flores, 2002]

® Péndulo de torsion

Este ensaye consiste en someter un espécimen cilindrico de suelo a un impulso que le
provoque una vibracién torsional libre.

Consiste en una camara triaxial modificada, que permite someter la muestra a diferentes
presiones de confinamiento, o, esto lleva al conocimiento de la variacion del modulo G,
con la presion de confinamiento. Un vastago, unido firmemente a un brazo horizontal,
atraviesa la tapa de la camara y transmite la vibracion torsional libre a la cabeza de la
muestra.

@ Ensaye triaxial ciclico
El ensaye triaxial ciclico tiene como finalidad obtener la curva de degradacion del médulo

de rigidez y el incremento del amortiguamiento para niveles de deformacién angular entre
10~ a 10% (practicamente en la falla).
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El ensaye triaxial ciclico consiste en colocar una muestra de suelo en una camara triaxial y
consolidarla a la presion confinante deseada. Posteriormente se aplica un esfuerzo
desviador ciclico (esfuerzo controlado), oy, 0 una deformacién axial ciclica (deformacion
controlada) con una forma de onda conocida (normalmente cuadrada o senoidal) a la
frecuencia deseada (generalmente uno o dos Hz) [Jaime, 1980].

En el caso de la prueba ciclica con esfuerzo controlado, la fuerza inducida en el espécimen
y su deformacion axial se detectan utilizando transductores de fuerza y de desplazamiento
(LVDT). También es posible medir la variacion de la presion de poro con un transductor de
presion. Asimismo, se puede conocer el porcentaje de amortiguamiento critico A. Por lo
general la prueba triaxial ciclica se realiza con esfuerzo controlado.

De acuerdo con la forma en que se aplique el esfuerzo desviador ciclico, oy, el ensaye
triaxial se puede llevar a cabo de distintas maneras: a) en compresion solamente, con el
espécimen sujeto a confinamiento hidrostatico o anisotrépico; y b) en compresion y
extension, bajo confinamiento hidrostatico o anisotrépico.

Con la prueba triaxial ciclica en sus distintas variantes, ademas de G y A, se puede
determinar el numero de ciclos de esfuerzo desviador ciclico, oy, de magnitud conocida
para inducir la falla en un espécimen de suelo o la combinacion de esfuerzos estaticos y
ciclicos mas desfavorables.

La Figura 5.11 muestra un esquema de una camara triaxial ciclica. El sistema utilizado en
esta prueba esta compuesto por una camara cilindrica de lucita en la que se coloca la
probeta de suelo, este equipo cuenta con tres transductores: uno de desplazamiento, el cual
mide el desplazamiento axial de la probeta durante el ensayo; dos de presion, uno para
registrar los esfuerzos que se aplican al espécimen y otro para medir la presion de poro que
se genera en la etapa de prueba. Ademas esta provisto de un conjunto de acondicionadores
de sefial y una computadora que tiene integrada una tarjeta de adquisicion de datos.
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Figura 5.11. Camara triaxial ciclica [Osorio, 2007]

@ Corte simple ciclico

El ensaye de corte simple ciclico consiste en aplicar una fuerza cortante ciclica a una
muestra de suelo, cilindrica o de seccion rectangular, envuelta con una membrana, que a su
vez es confinada por un resorte plano o un recipiente de paredes moviles. En algunos casos
la membrana se refuerza con un helicoide de alambre de acero, con el paso de la hélice
practicamente cerrado.

En el aparato de corte simple ciclico del Instituto de Ingenieria, a la muestra de suelo se le
aplica un esfuerzo vertical, oy, para consolidarla; posteriormente, a través de la tapa del
espécimen, la probeta se somete a una fuerza cortante ciclica, usando el gato neumatico.
Durante la prueba se mide la fuerza cortante, el desplazamiento horizontal y la presion de
poro. De esta manera se puede determinar el médulo G y el porcentaje de amortiguamiento
critico A [Jaime, 1980].

La prueba de corte simple ciclico induce deformaciones angulares al espécimen de suelo
mayores de 10 %.Una limitacion del ensaye es que el estado de esfuerzos desarrollado en
el espécimen no es totalmente de corte simple.

*87¢



CAPITULO S
TRABAJOS GEOTECNICOS DE LABORATORIO

5.2.4. Resultados de las pruebas de laboratorio

No es necesaria una descripcion extensa de los resultados de las pruebas. Se debe limitar a
una mencion breve de los diferentes tipos de prueba que fueron realizados y hacerse énfasis
en cualquier resultado poco comin o de especial importancia. Para detalles de los
resultados, se debe dirigir al lector a una tabla de resultados con gréficas y diagramas de
pruebas tales como el andlisis granulométrico y porciento de finos, la compresion triaxial
(circulos de esfuerzo de Mohr) y pruebas de consolidacion (curvas de esfuerzo-—
deformacion y curvas de compresibilidad). El procedimiento de la prueba se debe describir
solo en caso de pruebas no estdndar que se hayan disefiado especialmente para la
investigacion.

5.3. Consideraciones en el Reglamento de Construcciones para el Distrito Federal y
Normas Técnicas Complementarias

@ Sub-Capitulo 2.4 Determinacion de las propiedades en el laboratorio [GDF-
RCDF, 2004]

Las propiedades indice relevantes de las muestras alteradas e inalteradas se determinaran
siguiendo procedimientos aceptados para este tipo de pruebas. EI nimero de ensayes
realizados debera ser suficiente para poder clasificar con precision el suelo de cada estrato.
En materiales arcillosos, se haran por lo menos dos clasificaciones y determinaciones de
contenido de agua por cada metro de exploracion y en cada estrato individual identificable.

Las propiedades mecanicas (resistencia y deformabilidad a esfuerzo cortante y
compresibilidad) e hidraulicas (permeabilidad) de los suelos se determinaran, en su caso,
mediante procedimientos de laboratorio aceptados. Las muestras de materiales cohesivos
ensayadas seran siempre de tipo inalterado. Para determinar la compresibilidad, se recurrira
a pruebas de consolidacion unidimensional y para la resistencia al esfuerzo cortante, a las
pruebas que mejor representen las condiciones de drenaje, trayectorias de esfuerzos, y
variacion de carga que se desean evaluar. Cuando se requiera, las pruebas se conduciran de
modo que permitan determinar la influencia de la saturacion, de las cargas ciclicas y de
otros factores significativos sobre las propiedades de los materiales ensayados. Se
realizaran por lo menos dos series de tres pruebas de resistencia y dos de consolidacion en
cada estrato identificado de interés para el andlisis de la estabilidad o de los movimientos
de la construccion.

Para determinar en el laboratorio las propiedades dindmicas del suelo, y en particular el
modulo de rigidez al cortante, G, y el porcentaje de amortiguamiento con respecto al
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critico, &, a diferentes niveles de deformacion, podran emplearse los ensayes de columna
resonante o el de péndulo de torsion, el ensaye triaxial ciclico o ciclico torsionante, o el de
corte simple ciclico. Los resultados de estos ensayes se interpretaran siguiendo métodos y
criterios reconocidos, de acuerdo con el principio de operacién de cada uno de los aparatos.
En todos los casos, se debera tener presente que los valores de G y & obtenidos estan
asociados a los niveles de deformacion impuestos en cada aparato y pueden diferir de los
prevalecientes en el campo.

A fin de especificar y controlar la compactacion de los materiales cohesivos empleados en
rellenos, se recurrira a la prueba Proctor estandar. En el caso de materiales compactados
con equipo muy pesado, se recurrird a la prueba Proctor modificada o a otra prueba
equivalente. La especificacion y el control de compactacion de materiales no cohesivos se
basaran en el concepto de compacidad relativa.

5.4. Comparativa

Reglamento de Construcciones para el
Practica de la Ingenieria Civil Distrito Federal y Normas Técnicas
Complementarias

En el laboratorio, las muestras de suelos, | Las propiedades indice relevantes de las
representativas e  inalteradas, deben | muestras alteradas e inalteradas se
someterse a procedimientos de | determinaran siguiendo procedimientos
identificacion y clasificacion y a ensayes || aceptados para este tipo de pruebas.

para cuantificar sus propiedades indice de
interés, como lo son: contenido natural de | Las propiedades mecanicas (resistencia y
agua, limites de consistencia, distribucion | deformabilidad a esfuerzo cortante y
granulométrica, grado de saturacion, peso | compresibilidad) e hidraulicas
especifico, etc. En el caso de muestras | (permeabilidad) de los suelos se
inalteradas, hay que determinar también la | determinaran, en su caso, mediante
relacion de vacios y el peso volumétrico de || procedimientos de laboratorio aceptados.

la masa.

En probetas labradas de las muestras
inalteradas, o construidas reproduciendo la
estructura del suelo en el lugar, se
determinan los parametros de resistencia al
corte (“cohesion” y “angulo de friccion
interna”) y las  caracteristicas de
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compresibilidad. ~ Ocasionalmente,  se
realizan  ensayes para  medir  su
permeabilidad.

En suelos identificados como susceptibles
de expansién o colapso al saturarse, se
requieren, ademas, ensayes que permitan
cuantificar la presion de expansion, la
deformacion por expansion o colapso y la
pérdida de resistencia al corte.

5.5.  Resumeny conclusiones

En las NTC-1977 se sefialaban cuéles eran las propiedades indice y mecénicas de intereés,
mencionandose también detalles sobre como determinarlas (Procedimientos de acuerdo al
Manual SRH). En las Normas actuales sdlo se menciona que deben realizarse segin los
procedimientos aceptados; se elimind este procedimiento, considerando que se encuentra en
todo libro 0 manual de Mecanica de Suelos y que quien emplee estas normas les deben ser
familiares. Alternativamente, en las Normas se aceptan otros sondeos de penetracion, como
el de un cono, como indicador de las condiciones estratigraficas de un sitio.

Por otra parte, se enfatiza la necesidad de determinar las propiedades dinamicas de los
materiales del subsuelo, a fin de evaluar explicitamente los estados limite de falla y servicio

bajo cargas sismicas.
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CAPITULO 6.
ANALISIS Y DISENO SiSMICO DE CIMENTACIONES

b el
L i -

6.1. Introduccién

Accidn Sismica. Los sismos registrados desde 1940 a la fecha, y particularmente los del 19
y 20 de septiembre, 1985, han destacado la importancia de sus efectos en el
comportamiento de las cimentaciones disefiadas y construidas en la Ciudad de México.
Asentamiento brusco y desplome de inmuebles sobre zapatas y/o losas superficiales, asi
como de otros soportados por cajones de concreto reforzado, parcialmente compensados sin
y con pilotes de friccidn, choques entre edificios, y dafios graves en las cabezas de pilotes
de punta que habian emergido a causa del hundimiento general, son hechos registrados
ultimamente y atribuibles a la accién de tales sismos intensos y de gran duracion en el
Valle. Este tipo de evento natural unido a los fendbmenos del hundimiento por explotacion
de los acuiferos y agrietamiento del terreno, constituyen verdaderos retos para el
especialista que disefia cimentaciones en un ambiente geotécnico tan complejo y conflictivo
como el de la Ciudad de México.

Las ondas sismicas ocasionan en el suelo fuerzas dinamicas que producen mal
comportamiento en las obras civiles que se apoyan sobre el suelo o dentro de él. La
estructuracion de la cimentacion y el esqueleto estructural del edificio constituyen un
conjunto que juega un papel importante en la interaccion suelo—estructura de la
cimentacion. Es decir, la flexibilidad del conjunto estructura de cimentacion vy
superestructura del edificio es de suma importancia cuando ésta se compara con la
flexibilidad dinamica de la masa del suelo donde apoya la cimentacion del edificio
[Zeevaert, 1995].

La aceleracion que se asigna a la superficie produce efectos dindmicos variables en la masa
de suelo, que dependen de la estratigrafia y de las caracteristicas geo—dinamicas de cada
uno de los estratos que configuran al subsuelo hasta la profundidad del suelo firme.
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Las ondas sismicas originan en el subsuelo deformaciones y presiones que incrementan el
estado de esfuerzos estaticos. Por otra parte, el fendmeno de volteo sismico del edificio
transmite al suelo por conducto de la cimentacion, presiones dinamicas en planos
horizontales que es necesario adicionar a las antes descritas y que pueden valorizarse por
métodos dinamicos de interaccion suelo — estructura de cimentacion. De estos analisis se
obtendran las condiciones fisicas mas desfavorables que deben compararse con los valores
de la resistencia dinamica del suelo. Asi también, es necesario cuantificar los
desplazamientos sismicos probables al nivel del desplante de la cimentacion, los cuales es
necesario conocer para aplicarlos al analisis sismico de la superestructura.

El disefio de las estructuras para resistir efectos sismicos difiere del que se realiza para el
efecto de otras acciones. Las razones son diversas. Lo peculiar del problema sismico no
estriba s6lo en la complejidad de la respuesta estructural a los efectos dinamicos de los
sismos, sino, sobre todo, se deriva de lo poco predecible que es el fenémeno y de las
intensidades extraordinarias que pueden alcanzar sus efectos, asociado a que la
probabilidad de que se presenten dichas intensidades extraordinarias en la vida esperada de
la estructura es muy pequenia.

Por lo anterior, mientras que en el disefio para otras acciones se pretende que el
comportamiento de la estructura permanezca dentro de su intervalo lineal, y sin dafio, aun
para los maximos valores que pueden alcanzar las fuerzas actuantes, en el disefio sismico se
reconoce que no es economicamente viable disefiar las edificaciones en general para que se
mantengan dentro de su comportamiento lineal ante el sismo de disefio.

En términos generales, puede establecerse como objetivos del disefio sismico:

i) Evitar que se exceda el estado limite de servicio para sismos de intensidad
moderada que pueden presentarse varias veces en la vida de la estructura;

i) Que el estado limite de integridad estructural no se exceda para siSmos severos
que tienen una posibilidad significativa de presentarse en la vida de la estructura;

iii) El estado limite de supervivencia no debe excederse ni para SiSmos
extraordinarios que tengan una muy pequefia probabilidad de ocurrencia. Esta
probabilidad puede manejarse en términos de periodos de retorno.

Los reglamentos en general, no establecen métodos explicitos para alcanzar estos objetivos,
que estrictamente requeririan de analisis para tres niveles de sismos; tratan de cumplirlos de
manera indirecta mediante un conjunto de requisitos que supuestamente lleven a ello.

Los objetivos antes expuestos no se logran simplemente disefiando la estructura para que
sea capaz de resistir un conjunto de fuerzas laterales, aunque esto es parte esencial del
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proceso. Debe darse a la estructura la habilidad de disipar de la manera mas eficiente la
energia introducida por el movimiento del terreno, en caso de sismos severos es aceptable
que buena parte de esta disipacion de energia se realice con deformaciones inelésticas que
implican dafio, siempre que no se alcancen condiciones cercanas al colapso.
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Figura 6.1. Las construcciones presentan asentamientos y desplomes, causa de las acciones
sismicas.

6.2.  Origen de los sismos en México

El conocimiento de la sismicidad de la republica mexicana ha avanzado enormemente, pero
estos estudios sismologicos se han concentrado en conocer y evaluar el peligro sismico en
la ciudad de México y en las zonas sismogénicas que la afectan, como lo demuestra el
hecho de que la red acelerografica del pais contiene estaciones que se concentran en las
costas de Guerrero y en la ciudad de México y sus alrededores [Ovando y Segovia, 1996].

A pesar de las limitaciones, se han producido estudios de sismicidad de caracter regional en
los que, en diversos momentos, se ha resumido este conocimiento. Ejemplo de este esfuerzo
son los estudios que dieron lugar a las recomendaciones de disefio de algunos manuales,
como el de Obras Civiles de la Comision Federal de Electricidad en su dltima version
(2008). En algunos de los reglamentos de construcciones estatales y de varias de las
principales ciudades del pais se recogen estas experiencias, adaptandolas de la mejor
manera posible a las condiciones locales. Son pocos los estudios sismologicos que se hayan
enfocado expresamente a valuar el riesgo sismico en ciudades, regiones o estados
especificos, con miras a reglamentar el disefio sismico de las edificaciones, como es el caso
del Reglamento de Construcciones del Departamento del Distrito Federal actual y el del
estado de Guerrero y menos son los casos en los que estos estudios se hayan efectuado para
estimar el peligro potencial de la licuacion de arenas.

+93¢



CAPITULO 6
ANALISIS Y DISENO Sismico DE CIMENTACIONES

Cualquier estudio sobre el peligro sismico debe incluir informacion actualizada y tan
completa como sea posible. La informacion sismoldgica cambia continuamente, de acuerdo
con la disponibilidad de mas estaciones de registro, mas datos, mas investigaciones al
respecto. Esto refuerza la necesidad de contar con informacion reciente. También debe
tenerse presente la incertidumbre sobre los datos y las recomendaciones que se derivan de
cualquier estudio de sismicidad. Los estudios de sismologia regional y local que se realizan
en Mexico la toman en cuenta explicitamente pero es comun que los disefiadores lo
olviden.

A lo largo de los bordes de las placas tectonicas de Norteamérica con la del Pacifico, la de
Cocos y la del Caribe se generan la mayor parte de los eventos sismicos que afectan al
territorio nacional. En estos bordes se encuentra la zona de subduccion de las placas de
Norteamérica y la del Pacifico a lo largo de la costa de Oaxaca, Guerrero, Jalisco y
Michoacan. Hacia el norte, el comportamiento entre los bordes entre estas placas es
diferente y se manifiesta como el Golfo de California. Hacia el sur, en el estado de Chiapas
se presenta una triple unién entre placas al converger la Placa de Norteamérica, la de Cocos
y del Caribe formando la compleja orografia de Chiapas con sus maltiples pliegues, fallas y
volcanes. Finalmente, aunque de manera aislada, se presentan sismos profundos hacia el
interior de la placa de Norteamérica, estos son esporddicos y de menor magnitud
comparados con los que ocurren por causas tectonicas.

0 / 3 Placa Norteamericana
-I\.

Golfo de

México
Placa

Pacifica AR

Rivera ) I
Ce A / | ¢ - Mar
b : i Cariba
Lo | | g Placa de Cocos S prieadel Caribe
Figura 6.2. Placas tectonicas que originan la sismicidad en México

[Servicio Sismologico Nacional].

Mexico presenta una notable actividad sismica en diversas regiones de su territorio, en
donde los grandes terremotos liberan alrededor del 3% de la energia sismica mundial.
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En los sitios de actividad sismica mas importante en nuestro pais, por el momento la
respuesta de cuando ocurrird un sismo importante y su magnitud probable son imposibles
de responder con un nivel aceptable de certeza.

La respuesta sismica de la cimentacion depende del conocimiento de las propiedades
estratigraficas y dindmicas del subsuelo, asi como del espectro de respuesta sismica de la
region.

SCT
- - = CAO
—— UNAM

Profundidad capa

fral, g

Aceleracion espec

Figura 6.3. Espectros de respuesta de aceleracion para diferentes sitios de la ciudad de México
[Romo y Jaime, 1986].

6.3. Consideraciones en la préactica de la Ingenieria Civil

La intensidad del movimiento sismico es uno de los peligros al que estan expuestas las
construcciones. Para tomar en cuenta el peligro sismico, frecuentemente se recurre al uso
de espectros de disefio que dependen, entre otros aspectos, de la cercania del sitio a las
fuentes generadoras de temblores y de las condiciones locales del terreno. En el pasado,
esto se resolvié mediante una regionalizacion sismica del territorio mexicano gque consistia
en cuatro zonas, y una clasificacion en tres tipos de terreno. Se proporciond una forma
funcional del espectro de cinco parametros consignados en una tabla en que se atendia la
zona sismica y el tipo de terreno. El usuario determinaba la zona sismica en una carta de
Regionalizacion Sismica de la Republica Mexicana. Cuando la determinacién era ambigua,
se recomendaba tomar los pardmetros estipulados para la zona de mayor sismicidad. Se
procedia con una clasificacion del tipo de terreno en funcion de dos parametros: el periodo
dominante y la velocidad de propagacion de ondas de corte en el sitio. Como resultado se
tenian doce espectros de disefio regionales, que cubrian grandes sectores de la Republica y
una gran variedad de condiciones del terreno. En particular, para terrenos tipo 1l y Il se
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tomaban en cuenta, implicitamente, los efectos de amplificacion dindmica y de no
linealidad. Si se conocia el periodo del terreno se permitian algunas modificaciones en los
limites de la meseta espectral. Esta forma de proceder fue bien aceptada en la comunidad
porque, a pesar de su simplicidad, fue un gran avance en la descripcion de las variaciones
de las intensidades sismicas debidas a la cercania del sitio a las fuentes sismicas y al tipo de
terreno. Ademas, sento las bases del disefio sismico 6ptimo.

En resumen, la construccion de un espectro de disefio sismico se realizard con la siguiente
secuencia:

10.

Se determinard la aceleracion maxima en roca localizando el sitio en el programa
de computo PRODISIS (Programa para disefio sismico) e indicando la
importancia estructural (estructuras del grupo B, A 0 A+).

Se obtendré el factor de distancia relativa a las fuentes sismicas.

Se caracterizara el terreno de cimentacion mediante el periodo dominante del
terreno y la velocidad de propagacion de ondas de corte.

Se obtendran los factores del sitio de comportamiento lineal. Estos son el factor
de sitio y el factor de respuesta.

Se obtendrén los factores del sitio de comportamiento no lineal. Estos son el
factor no lineal y factor de velocidad.

Se calculard la aceleracion maxima en el suelo con la aceleracion maxima en roca,
el factor de sitio y el factor no lineal.

Se calcularé el coeficiente sismico con la aceleracién maxima del suelo y el factor
de respuesta.

Se determinaran los limites de la meseta espectral con el periodo dominante del
terreno y el factor de velocidad.

Se calcularé el factor de amortiguamiento para valores diferentes a 5%.

Se procedera con la construccion del espectro, que puede resultar de tres o cuatro
ramas dependiendo del periodo dominante del terreno.

Factor de importancia estructural y estado limite de servicio

Para estructuras del grupo A, se recomienda multiplicar todas las ordenadas espectrales
correspondientes al estado limite de colapso de estructuras del Grupo B por el factor 1.5.

6.3.1. Respuesta dinamica del terreno

a)

Determinacion del periodo dominante del sitio y de la velocidad efectiva

El periodo dominante del sitio [CFE, 2008] se determinara con la siguiente ecuacion:
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4 3 hn o 2 2
Ts - ﬁ\/(ZG_nj(é ynhn (Wn + Wan—l + Wnl)j (61)

n=1

Donde:

Ih es el peso volumétrico del n—ésimo estrato

Gn es el médulo de rigidez en cortante del n—ésimo estrato, igual a y, vs* / g
hn es el espesor del n—ésimo estrato

N es el nimero de estratos
Con
w, =0 En la roca basal
. (6.2)
w, =1 En el estrato superficial
Y
n h
I
W, = N—'h' En los estratos intermedios (6.3)
Zi:l 7i\lli2
Vi es la velocidad de propagacion de ondas de corte del i—ésimo estrato.
La velocidad efectiva del depdsito se determinara con:
4H,

S

Donde:

Hs es el espesor total del estrato del terreno

Ts es el periodo dominante del estrato equivalente (periodo del sitio)

Vs es la velocidad efectiva de propagacion de ondas de corte en el estrato

6.3.2. Factores dependientes del sitio

Para la construccion de los espectros de disefio estipulados en el Manual de Disefio de
Obras Civiles (2008) se hara uso de factores que dependen de la localizacion geogréafica del
sitio, asi como de las caracteristicas dinamicas del terreno. Estos factores se pueden
enunciar como:
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Factores de terreno rocoso
Factores de comportamiento lineal del suelo
Factores de comportamiento no lineal del suelo

OO0

a) Factores de terreno rocoso

Los factores de terreno rocoso son la aceleracion maxima del terreno en roca ao', que
depende de las coordenadas geogréficas, y el factor de distancia Fg, que es una medida de la
distancia relativa a las fuentes generadoras de temblores en funcion de la intensidad
sismica.

@ Aceleracion maxima en terreno rocoso ap'
La aceleracion maxima en terreno rocoso a," es el parametro con que se inicia la
construccion del espectro de disefio a partir del peligro sismico en el sitio, sea rocoso o

terreno deformable. Para determinarla se hara uso del programa de computo denominado
PRODISIS. Esta aceleracién debe ser mayor o igual que 0.02.

@ Factor de distancia Fy4

El factor de distancia F4 se determinara como sigue:
2
Fo= , Fy<1 (6.5)
aref

Donde
ag’ es la aceleracién maxima en terreno rocoso del sitio de interés, en cm/s?

Aref es una aceleracion de referencia igual a 400 cm/s?

b) Factores de comportamiento lineal del suelo
Los factores de comportamiento lineal del suelo son el factor de sitio Fs y el factor de
respuesta F,. Para determinarlos debe contarse con los factores de terreno rocoso, asi como,
con el periodo dominante del depdsito de suelo Ts y el contraste de impedancias ps.

@ Factor de sitio Fs
El factor de sitio, Fs, es la relacion que existe entre la aceleraciéon maxima del suelo ap y la

aceleracion maxima en terreno rocoso ao', suponiendo que el comportamiento de los
materiales es elastico lineal.
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F% = r (6-6)

Tabla 6.1. Factores de sitio Fs [CFE, 2008]

fu -

o 1 0.00 0.05 0.10 0.20 0.50 1.00 2.00 3.00
1.000 1.00 1.00 1.00 1.00 1.00 1.00 1.00 1.00
0.625 1.00 1.08 1.23 112 1.00 1.00 1.00 1.00
0.250 1.00 1.18 1.98 1.60 1.40 1.12 1.00 1.00
0.125 1.00 1.20 2.64 2.01 1.69 1.32 1.00 1.00
0.000 1.00 1.22 451 3.17 2.38 1.75 1.19 1.00

Para terreno rocoso Fs = 1.0.

Para determinar este factor se hara una interpolacion lineal con los valores de la Tabla 6.1,
partiendo de los valores de fyq y ps, donde fiq = Ts(Fg)¥? es una funcién del periodo
dominante del sitio y del factor de distancia, mientras que ps = Vs/Vo €s el contraste de
impedancias mecanicas entre el suelo y la roca, aceptando que % = . Si se conocen los
valores de 5 Y 5%, entonces el contraste de impedancias se determinard como ps = Vs/ Vo.
En particular, » se determinard como el promedio de los pesos volumétricos de los estratos
pesados por el espesor de cada uno de ellos.

@ Factor de respuesta F,
El factor de respuesta, F;, es la relacion entre la aceleracion méxima espectral, ¢ (la

respuesta maxima del conjunto de osciladores de igual amortiguamiento), y la aceleracion
maxima del suelo ag calculada, es decir:

F=— 6.7
a (6.7)
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Tabla 6.2. Factores de respuesta F, [CFE, 2008]

T, -

> 0 0.00 0.05 0.10 0.20 0.50 1.00 2.00 3.00
S

1.000 2.50 2.50 2.50 2.50 2.50 2.50 2.50 2.50

0.625 2.50 3.80 3.74 3.57 3.26 281 2.56 251

0.250 2.50 4.36 441 4.27 3.45 2.85 2.59 2.53

0.125 2.50 4.74 491 4.90 3.70 3.06 2.75 2.65

0.000 2.50 5.27 5.66 6.02 481 4.05 3.58 3.40

Para terreno rocoso F, = 2.5.
c) Factores de comportamiento no lineal del suelo

Los efectos de la no linealidad de los materiales del suelo en la respuesta dindmica se
pueden reconocer como una reduccion en la velocidad efectiva de propagacion de ondas en
el manto de suelo, idealizado homogéneo, y por un aumento en el amortiguamiento. Con el
proposito de incorporar estos efectos en los espectros de disefio, se hard una reduccién de
las ordenadas del espectro que reflejen los aumentos en el amortiguamiento y se ajustara el
valor del periodo dominante del sitio Ts, s6lo para determinar el ancho de la meseta
espectral. El periodo lineal Ts estara exento de modificaciones para determinar los factores
de sitio, Fs, de respuesta, F;, de no linealidad, F, y de velocidad, F,.

@ Factor de no linealidad Fy,

El factor de no linealidad, Fn, es el pardmetro con que se reducen las ordenadas del
espectro de disefio debido al aumento del amortiguamiento por efectos de la no linealidad.
Para determinar este parametro se requiere del periodo dominante del sitio, Ts, del contraste
de impedancias mecanicas, ps, Y del factor de distancia, Fg4, de acuerdo con la ecuacion 6.8.

1-(1-F,) LR T,<T,
Fnl = Tref (68)

F, siT,>T,

nl
Donde
Tt esun periodo de referenciaigual a 1.5 s

1 se determinard mediante una interpolacion lineal con los valores de la Tabla 6.3, para
suelos granulares y de la Tabla 6.4, para suelos arcillosos, partiendo de los valores del
factor de distancia, Fq, y del contraste de impedancias mecanicas, ps.
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Tabla 6.3. Factores F'y para la determinacion de Fy, para suelos granulares [CFE, 2008].

Fd —>
0.00 0.10 0.20 0.30 0.40 0.50 0.75 1.00

ps 4

1.000 1.00 0.97 0.93 0.90 0.86 0.83 0.75 0.71

0.625 1.00 0.95 0.91 0.89 0.85 0.82 0.71 0.68

0.250 1.00 0.93 0.87 0.82 0.77 0.73 0.63 0.56

0.125 1.00 0.92 0.84 0.75 0.67 0.64 0.58 0.53

0.000 1.00 0.90 0.78 0.66 0.58 0.54 0.53 0.50

Tabla 6.4. Factores F 7, para la determinacion de Fy, para suelos arcillosos [CFE, 2008].

Fd —>
0.00 0.10 0.20 0.30 0.40 0.50 0.75 1.00

ps 4

1.000 1.00 0.98 0.95 0.91 0.87 0.85 0.79 0.75

0.625 1.00 0.97 0.94 0.93 0.90 0.88 0.81 0.79

0.250 1.00 0.96 0.93 0.91 0.87 0.85 0.77 0.74

0.125 1.00 0.93 0.85 0.76 0.70 0.67 0.61 0.56

0.000 1.00 0.82 0.63 0.46 0.36 0.32 0.31 0.28

Para terreno rocoso F, =1.0.
@ Factor de velocidad F,

El factor de velocidad, F,, es el parametro con que se reduce la velocidad efectiva del
manto de suelo, vs, llamada velocidad equivalente, v%. Para determinar el pardmetro, F,, se
requiere del periodo dominante del sitio, Ts, del contraste de impedancias mecanicas, ps, Y
del factor de distancia, Fg4, de acuerdo con la siguiente ecuacion:

ref

Fv = Tref (69)
Fv' SIT, >T.

1—@—H)L SiT, <T
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Tabla 6.5. Factores F', para la determinacion de F,, para suelos granulares [CFE, 2008].

Fd —>
0.00 0.10 0.20 0.30 0.40 0.50 0.75 1.00

ps 4

1.000 1.00 0.99 0.98 0.97 0.96 0.95 0.95 0.95

0.625 1.00 0.98 0.97 0.93 0.90 0.89 0.89 0.89

0.250 1.00 0.97 0.93 0.86 0.81 0.79 0.79 0.79

0.125 1.00 0.97 0.92 0.85 0.80 0.78 0.78 0.78

0.000 1.00 0.97 0.92 0.85 0.80 0.78 0.78 0.78

Tabla 6.6. Factores F', para la determinacion de F,, para suelos arcillosos [CFE, 2008].

Fd —>

> T 0.00 0.10 0.20 0.30 0.40 0.50 0.75 1.00
s
1.000 1.00 1.00 1.00 1.00 1.00 1.00 1.00 1.00

0.625 1.00 1.00 1.00 0.99 0.99 0.99 0.99 0.99

0.250 1.00 0.99 0.98 0.96 0.94 0.93 0.93 0.93

0.125 1.00 0.98 0.95 0.90 0.86 0.84 0.84 0.84

0.000 1.00 0.95 0.88 0.77 0.69 0.67 0.66 0.66

Para terreno rocoso F, = 1.0.

F'v se determinard mediante una interpolacion lineal con los valores de la Tabla 6.5 para
suelos granulares y de la Tabla 6.6 para suelos arcillosos, partiendo de los valores del factor
de distancia, Fq, y del contraste de impedancias mecanicas, ps.

La velocidad equivalente, v%, se determinara como

VS = I:VVS (610)
Con la velocidad equivalente, v+, se calculara el periodo dominante del sitio Ts, llamado
periodo equivalente, T %, y con éste se determinaré el ancho de la meseta espectral.

6.3.3. Espectros de disefio

Los espectros de disefio estipulados en el Manual de Disefio de Obras Civiles (2008) son
transparentes por reflejar la totalidad del peligro sismico. Habra que tomar en cuenta el tipo
de estructura, la importancia estructural y, para el estado limite de colapso, las reducciones
por ductilidad y sobrerresistencia.
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Las ordenadas del espectro de aceleracion para disefio sismico Sa(Te)/g, expresadas como
fraccién de la gravedad y en funcion del periodo estructural adquieren la siguiente forma

paramétrica

B

a0+(ﬂc_a0):|rTe; si Te <Ta

a

pe, siT, <T <T,

,BCH—”J ST, <T, <T, (6.11)

r 2 2
T, T T .
cl =] | k+(1-Kk) = <1: siT >T
ﬂ (TCJ ( )(Tej [TGJ ’ ¢

es la aceleracion espectral normalizada con la aceleracion de la gravedad
es el periodo estructural
es el limite inferior de la meseta del espectro de disefio
es el limite superior de la meseta del espectro de disefio

2s siT, <2s
{Tb siT, >2s
es el periodo de inicio de la rama descendente en que los desplazamientos
espectrales tienden correctamente al desplazamiento del terreno
es el parametro que controla la caida de las ordenadas espectrales para Ty, <
Te < T, yesigual a Ts, pero no sera menor que 0.5 ni mayor que 1.0 (0.5<r
<1.0). Para terreno firme r = 0.5.
es el pardmetro que controla la caida de las ordenadas espectrales para Te >
Te.
es el factor de amortiguamiento.

Para el estado limite de colapso en estructuras del grupo B, estos parametros se definen a

continuacion.

a) Aceleracion méaxima del terreno ag

Para determinar la aceleracién maxima del terreno, ap, se haré uso de los factores de sitio y
no linealidad, de acuerdo con la siguiente ecuacion:
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:FSF—”'aO; con Kk, >1.0 (6.12)
981.0

b) Ordenada espectral maxima o coeficiente de disefio ¢
El coeficiente de disefio ¢ se determinara haciendo uso de la siguiente ecuacion:
c=Fa, (6.13)

c) Periodos caracteristicos del espectro T,y Ty

Los periodos caracteristicos del espectro se determinaran de acuerdo con las ecuaciones:

T, =0.35T, T,>0.1s

. (6.14)
T, =1.20T, T, 2065

Para terreno rocoso T, =0.1sy T, = 0.6 s.
d) Caida de la rama espectral descendente k

El pardmetro k, que controla la caida de la rama descendente del espectro a periodo largo,
se determinara mediante:

k=min{15,2-T,} SiT, <1.65s

. (6.15)
k =max{0.35, B/F,} SiT, >1.65s

Para terreno rocoso k = 2.0
e) Factor de amortiguamiento 8
El factor de amortiguamiento permite modificar las ordenadas del espectro de disefio

debido a valores de amortiguamiento estructural diferentes a 5%, o bien, debidos a los
efectos de interaccion suelo—estructura. Este factor se define como:

045 SiT,<T,

A
-2 cona- | .
p (g ] con 0.451—° SIT, >, (6.16)
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En esta ecuacion ¢ es el amortiguamiento estructural, o bien, el amortiguamiento efectivo
debido a la interaccion suelo—estructura, en cuyo caso, el periodo estructural T, debe ser el
periodo efectivo Te.

f)  Espectros de disefio para estructuras del Grupo Ay A+

Si para estructuras del Grupo B, el espectro de disefio para el estado limite de colapso se
define como Sa®., entonces para estructuras del Grupo A, el espectro correspondiente
Sa’.i se obtendré al multiplicar todas las ordenadas espectrales por el factor 1.5, es decir:

Sa® =1.5xSa®°

col col

(6.17)

El espectro de disefio para las estructuras del Grupo A+ se construird a partir de la
aceleracion maxima en terreno rocoso ap" que suministra el programa PRODISIS cuando se
especifica explicitamente este grupo de estructuras (A+). Para zonas de baja sismicidad,
esta aceleracion corresponde a la provista para estructuras del Grupo A.

6.3.4. Clasificacion de construcciones segun su destino

El destino de las construcciones debe tomarse como referencia para determinar su
importancia, y con ello, la proteccidn o seguridad que se les provea. En el disefio sismico
de estas estructuras se seguiran criterios especiales acordes con el estado del conocimiento
[CFE, 2008]. Este criterio se consigna a continuacion:

a) Grupo A+ Son estructuras en que se requiere un grado de seguridad extrema, como
las grandes presas y las plantas nucleares.

b) Grupo A. Son estructuras en que se requiere un grado de seguridad alto, tal es el
caso de puentes principales, sistemas de abastecimiento de agua potable,
subestaciones eléctricas, centrales telefonicas, estaciones de bomberos, archivos y
registros publicos, monumentos, museos, hospitales, escuelas, estadios, templos,
terminales de transporte, salas de espectaculos, hoteles, gasolineras y depdsitos de
sustancias inflamables o toxicas.

¢) Grupo B. Son estructuras en que se requiere un grado de seguridad convencional,
tales como naves industriales, locales comerciales, estructuras comunes destinadas a
vivienda u oficinas, salas de espectéaculos, hoteles, depdsitos y estructuras urbanas o
industriales, asi como muros de retencion, bodegas ordinarias y bardas.
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6.3.5. Clasificacion de construcciones segun su estructuracion

Atendiendo a las caracteristicas estructurales que influyen en la respuesta sismica de la
estructura, las construcciones se clasifican segin su estructuracion, como se indica a
continuacion [CFE, 2008]:

Tipo 1. Estructuras de edificios.

Tipo 2. Péndulos invertidos y apéndices.
Tipo 3. Muros de retencién.

Tipo 4. Chimeneas, silos y similares.
Tipo 5. Tanques, depositos y similares.
Tipo 6. Estructuras industriales.

Tipo 7. Puentes.

Tipo 8. Tuberias.

Tipo 9. Presas.

Tipo 10. Aislamiento sismico y disipacion de energia.
Tipo 11. Torres de telecomunicacion.
Tipo 12. Taneles.

Tipo 13. Cimentacion.

COOPOPOQOOQOPOCQ®

Siendo de interés para este trabajo de investigacion el Tipo 1, 2, 3y 13.

6.3.6. Factor de comportamiento sismico Q

En la actualidad, la forma méas adecuada de caracterizar las estructuras en funcion de su
ductilidad consiste en el empleo del factor de comportamiento sismico Q, que en realidad
no s6lo estd asociado a la ductilidad estructural, sino también a la estructuracion, al
deterioro o efecto que puede llegar a contrarrestar gran parte de la capacidad extra en
resistencia que suministra la ductilidad y a reservas de capacidad ante carga sismica que los
métodos convencionales de disefio no consideran.

No todo el exceso de la capacidad estructural real ante sismo con respecto a la calculada se
debe a comportamiento ddctil. La mayoria de las estructuras posee reservas de capacidad
ante carga sismica no consideradas en el disefio convencional. Estas reservas extras son
consecuencia de diversas situaciones tales como: a) el uso de factores reductores de la
resistencia en el disefio, b) las resistencias reales de los materiales exceden en promedio a
sus resistencias nominales, c) las férmulas que se emplean para calcular la capacidad de la
seccion de un miembro estructural ante diversos tipos de solicitacion son siempre
conservadoras y d) al redondear los calculos en el disefio, sistematicamente, se cometen
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errores del lado conservador, lo mismo que al escoger las dimensiones de los elementos
estructurales.

En el Manual CFE 2008, se discuten los detalles que se deben satisfacer para adoptar los
factores de comportamiento sismico provistos para el disefio, para cada uno de los tipos de
estructuracion considerados.

+107¢



CAPITULO 6

, segun se

.

.

.

.

.
-98.85

20 Km

ANALISIS Y DISENO Sismico DE CIMENTACIONES

Consideraciones en el Reglamento de Construcciones para el Distrito Federal

6.4.

Complementarias (NTC)

écnicas

3

(RCDF) y Normas T

-7

ITIcacion

Zon

Se consideraran las zonas del Distrito Federal que fija el articulo 170 del Reglamento.

tro subzonas (111, My, ey Hlg)

3

Ira en cua

Adicionalmente, la zona Il se div

indica en la figura 6.5.

.
.
.
-98.90

o 19.60

NLILVT

19.15

n
.
.
LONGITUD

Esta zona se considerara como Il (transicién) para fines de las Normas

-98.95
Técnicas Complementarias para Dise

-99.25 -99.20 -99.15 -99.10 -99.05 -99.00

-99.30

de Cimentaciones

fio

E==zonallb P

Zonal

iy Zona e

[ ]Zonall

Ko}
o
3
T
o
5
a
7}
S
o
o
k7]
]
3
=
8
€
5]
=
2
£
(i}
Qo
5
@
c
et
7]
4
o
2
@
4]
c
2
=3
o
@
8
7]
w

zonificacién es solamente indicativa

[ Zona Illa [[[I[] Zona llid

10 15

Escala gréafica
5

01 25

[GDF-NTC, 2004].

isefio por sismo

Figura 6.5. Zonificacion del D.F. para fines de d

+108¢



ANALISIS Y DISENO DE CIMENTACIONES: UNA COMPARACION DE PRACTICAS

I1. Coeficiente sismico

El coeficiente sismico, c, es el cociente de la fuerza cortante horizontal que debe
considerarse que actua en la base de la edificacion por efecto del sismo, Vo, entre el peso de
la edificacion sobre dicho nivel, Wo.

Con este fin se tomard como base o desplante de la estructura el nivel a partir del cual sus
desplazamientos con respecto al terreno circundante comienzan a ser significativos. Para
calcular el peso total se tendran en cuenta las cargas muertas y vivas que correspondan,
segun las Normas Técnicas Complementarias sobre Criterios y Acciones para el Disefio
Estructural de las Edificaciones.

El coeficiente sismico para las edificaciones clasificadas como del grupo B en el articulo
139 del Reglamento se tomara igual a 0.16 en la zona I, 0.32 en la Il, 0.40 en las zonas Ill,
y g, 0.45 en la Il y 0.30 en la Illg, a menos que se emplee el método simplificado de
analisis, en cuyo caso se aplicaran los coeficientes que fija la tabla 6.7. Para las estructuras
del grupo A se incrementara el coeficiente sismico en 50%.

T .
a:a0+[c—a0]_|_—, sSiIT <Ta (618)
a=c; SIT,<T<T, (6.19)
. Tb '
a=qc; dondeq= T (6.20)

Tabla 6.7. Valores de los parametros para calcular los espectros de aceleraciones
[Arnal y Betancourt, 2005].

Zona c ag Ta(s) Ty (3) r
| 0.16 0.04 0.20 1.35 1.00
I 0.32 0.08 0.20 1.35 1.33
i, 0.40 0.10 0.53 1.80 2.00
Iy 0.45 0.11 0.85 3.00 2.00
I 0.40 0.10 1.25 4.20 2.00
g 0.30 0.10 0.85 4.20 2.00
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I11. Reduccion de fuerzas sismicas

Cuando se aplique el método estatico o un método dindmico para andlisis sismico, las
fuerzas sismicas calculadas podran reducirse con fines de disefio, en funcién de las
caracteristicas estructurales y del terreno.

Los coeficientes que se especifican para la aplicacion del método simplificado de analisis
toman en cuenta todas las reducciones que procedan por los conceptos mencionados; por
ello, las fuerzas sismicas calculadas por este método no deben sufrir reducciones
adicionales.

IVV. Combinacién de acciones

Se verificard que tanto la estructura como su cimentacidon resistan los momentos
flexionantes, fuerzas cortantes y axiales, momentos torsionantes de entrepiso y momentos
de volteo inducidos por sismo, combinados con los que correspondan a otras solicitaciones
y afectados del factor de carga correspondiente.

V. Separacion de edificios colindantes

Toda edificacion debera separarse de sus linderos con los predios vecinos una distancia no
menor de 50 mm, ni menor que el desplazamiento horizontal calculado para el nivel de que
se trate, aumentado en 0.001, 0.003 o 0.006 veces la altura de dicho nivel sobre el terreno,
en las zonas I, Il o Ill, respectivamente. En este caso deben incluirse los desplazamientos
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debidos a la flexion de conjunto de la estructura y al giro de su base, en caso de que sean
significativos.

En caso de que en un predio adyacente se encuentre una construccion que esté separada del
lindero una distancia menor que la antes especificada, debera dejarse en la nueva
construccion una distancia tal que la separacién entre las dos construcciones no sea menor
de la suma de las requeridas para cada una, segun esta seccion. Solo sera admisible dejar la
separacion requerida para la construccién nueva, cuando se tomen precauciones que, a
satisfaccion de la Administracion, garanticen evitar dafios por el posible contacto entre las
dos construcciones durante un sismo.

V1. Estructuras especiales

El analisis y disefio estructurales de puentes, tanques, chimeneas, silos, muros de
contencion y otras construcciones que no sean edificios, asi como de construcciones
industriales complejas, se haran de acuerdo con lo que marca el Capitulo 10 de las Normas
Técnicas Complementarias »NTC< vy, en los aspectos no cubiertos por las mismas, se
haran de manera congruente con ellas, previa aprobacién de la Administracion.

V1. Estructuras con sistemas no convencionales de resistencia sismica

Cuando la estructura se aisle sismicamente en su base, o se adopten dispositivos especiales
capaces de disipar energia por amortiguamiento o0 comportamiento inelastico, podran
emplearse criterios de disefio sismico que difieran de los aqui especificados, pero
congruentes con ellos, si se demuestran, a satisfaccion de la Administracion, tanto la
eficacia de los dispositivos o soluciones estructurales, como la validez de los valores del
amortiguamiento y del factor de comportamiento sismico que se propongan.

VIII. Clasificacion de construcciones
Las construcciones se clasifican en los siguientes grupos:

I.  Grupo A: Edificaciones cuya falla estructural podria constituir un peligro
significativo por contener sustancias toxicas o explosivas, asi como edificaciones
cuyo funcionamiento es esencial a raiz de una emergencia urbana, como:
hospitales, escuelas, terminales de transporte, estaciones de bomberos, centrales
eléctricas y de telecomunicaciones, estadios, depdsitos de sustancias flamables o
toxicas, museos y edificios que alojen archivos y registros pablicos de particular
importancia, y otras edificaciones a juicio de la Secretaria de Obras y Servicios.
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Grupo B: Edificaciones comunes destinadas a viviendas, oficinas y locales
comerciales, hoteles y construcciones comerciales e industriales no incluidas en el
Grupo A, las que se subdividen en:

Subgrupo B1: Edificaciones de méas de 30 m de altura o con més de 6000 m? de
area total construida, ubicadas en las zonas I y Il a que se aluden en el articulo
170 de este Reglamento, y construcciones de mas de 15 m de altura o0 mas de
3000 m? de érea total construida, en zona I11; en ambos casos las areas se refieren
a un solo cuerpo de edificio que cuente con medios propios de desalojo: acceso y
escaleras, incluyendo las areas de anexos, como pueden ser los propios cuerpos de
escaleras. El area de un cuerpo que no cuente con medios propios de desalojo se
adicionara a la de aquel otro a través del cual se desaloje;

Edificios que tengan locales de reunién que puedan alojar mas de 200 personas,
templos, salas de espectaculos, asi como anuncios autosoportados, anuncios de
azotea y estaciones repetidoras de comunicacion celular y/o inalambrica, y
Subgrupo B2: Las demas de este grupo.

6.5. Comparativa

Préctica de la Ingenieria Civil

Reglamento de Construcciones para el
Distrito Federal y Normas Técnicas
Complementarias

Regionalizacion Sismica de la Republica
Mexicana

En el Manual (2008) se incluye una
aplicacion de cémputo denominada
PRODISIS con que podréa obtenerse el valor
de la aceleracion méaxima del terreno en
funcién de las coordenadas geograficas del
sitio y de la importancia estructural.

Zonificacion

El Distrito Federal se divide en tres zonas.
Adicionalmente, la zona Il se dividird en
cuatro subzonas (1115, Hip, Hicy Hg).

Comentario Final:

El plano de zonificacion no tiene otro
objetivo que servir de referencia a las
normas sobre seguridad ante un sismo de las
edificaciones. Por ello, en la literatura de la
practica de la ingenieria civil, nos da méas
informacion sobre si el proyecto se trata de
una construcciéon en cualquier parte de la
Republica Mexicana. En este trabajo solo
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estudiaremos la zonificacion sismica que se
refiere al Distrito Federal.

Tipo de NUmero Vs (m/s) | s (t/m3) Fxx
suelo de golpes
(SPT)
Roca — > 720 2.0
Suelo > 50 360 1.8
firmey
denso
Suelo 15-50 180 15
medio
Suelo <15 90 13
blando
Comentario: En este caso, el Reglamento de

Construcciones en el plano de zonificacion
sismica [GDF-NTC, 2004] contempla una
clasificacion de tipo de suelo y espesores
solo del Distrito Federal, lo cual tiene un
efecto importante sobre el comportamiento
sismico de las cimentaciones, por lo que se
debe considerar en los andlisis. Por su parte,
el Manual de CFE [2008] contempla una
clasificacion de toda la Republica
Mexicana, por medio del programa
PRODISIS, por lo que este Manual, pierde
precision en los analisis.

Atendiendo a la seguridad estructural
aconsejable para la estructura, las
construcciones se clasifican segln su
destino como se indica a continuacion:

GRUPO A+. Las estructuras de "gran
importancia”, o del Grupo A+, son
estructuras en que se requiere un grado de
seguridad extrema. Su falla es inadmisible
porque, si se presenta, conduciria a la
pérdida de miles de vidas humanas, a un
grave dafo ecologico, econdmico o social, 0
bien, impediria el desarrollo nacional o
cambiaria el rumbo del pais. Son estructuras
de importancia extrema, como las grandes

Las construcciones se clasifican en los
siguientes grupos:
I Grupo A: Edificaciones cuya falla

estructural podria constituir un peligro
significativo por contener sustancias toxicas
o explosivas, asi como edificaciones cuyo
funcionamiento es esencial a raiz de una
emergencia urbana, como: hospitales,
escuelas, terminales de transporte,
estaciones de bomberos, centrales eléctricas
y de telecomunicaciones, estadios,
depdsitos de sustancias flamables o tdxicas,
museos Yy edificios que alojen archivos y
registros publicos de particular importancia,
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presas y las plantas nucleares.

GRUPO A. Estructuras en que se requiere
un grado de seguridad alto. Construcciones
cuya falla estructural causaria la pérdida de
un namero elevado de vidas o pérdidas
econdmicas o0 culturales de magnitud
intensa 0 excepcionalmente alta, o que
constituyan un peligro significativo por
contener sustancias tdxicas o inflamables,
asi como construcciones cuyo
funcionamiento sea esencial a raiz de un
sismo. Tal es el caso de puentes principales,
sistemas de abastecimiento de agua potable,
subestaciones eléctricas, centrales
telefonicas, estaciones de bomberos,
archivos y registros publicos, monumentos,
museos, hospitales, escuelas, estadios,
templos, terminales de transporte, salas de
espectaculos y hoteles que tengan areas de
reunion que pueden alojar un ndmero
elevado de personas, gasolineras, depdsitos
de sustancias inflamables o toxicas y locales
que alojen equipo especialmente costoso. Se
incluyen también todas aquellas estructuras
de plantas de generacion de energia
eléctrica cuya falla por movimiento sismico
pondria en peligro la operacion de la planta,
asi como las estructuras para la transmision
y distribucién de energia eléctrica.

GRUPO B. Estructuras en que se requiere
un grado de seguridad convencional.
Construcciones cuya falla estructural
ocasionaria pérdidas moderadas o pondria
en peligro otras construcciones de este
grupo o del grupo A, tales como naves
industriales, locales comerciales, estructuras
comunes destinadas a vivienda u oficinas,
salas de espectéaculos, hoteles, depdsitos y

y otras edificaciones a juicio de la
Secretaria de Obras y Servicios.

Il Grupo B: Edificaciones comunes
destinadas a viviendas, oficinas y locales
comerciales, hoteles y construcciones
comerciales e industriales no incluidas en el
Grupo A, las que se subdividen en:

a ) Subgrupo B1: Edificaciones de mas de
30 m de altura o con méas de 6000 m?® de
area total construida, ubicadas en las zonas |
y Il a que se aluden en el articulo 170 de
este Reglamento, y construcciones de mas
de 15 m de altura 0 més de 3000 m? de 4rea
total construida, en zona I11; en ambos casos
las areas se refieren a un solo cuerpo de
edificio que cuente con medios propios de
desalojo: acceso y escaleras, incluyendo las
areas de anexos, como pueden ser los
propios cuerpos de escaleras. El area de un
cuerpo que no cuente con medios propios de
desalojo se adicionara a la de aquel otro a
través del cual se desaloje;

b ) Edificios que tengan locales de reunion
que puedan alojar mas de 200 personas,
templos, salas de espectaculos, asi como
anuncios autosoportados, anuncios de
azotea y estaciones repetidoras de
comunicacion celular y/o inalambrica, y

¢ ) Subgrupo B2: Las demas de este grupo.
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estructuras urbanas o industriales no
incluidas en el grupo A, asi como muros de
retencion, bodegas ordinarias y bardas.
También se incluyen todas aquellas
estructuras de plantas de generacion de
energia eléctrica que en caso de fallar por
temblor no paralizarian el funcionamiento
de la planta.

Comentario: Se puede observar que el RCDF no toma en
cuenta el Grupo C que corresponde a
estructuras pequefias. Sin embargo, divide
al Grupo B en dos subgrupos que dependen
del area y altura de la estructura y de la
zona geotécnica a considerar, esto nos da
una mayor precision al clasificar la
construccion de un determinado proyecto.

6.6. Resumeny conclusiones

En su organizacion actual se incluyen en el cuerpo del Reglamento Unicamente las
disposiciones relativas a la responsabilidad de las distintas partes que intervienen en la
construccion, a la clasificacion de las edificaciones y a los criterios en que debe basarse la
revision de la seguridad de las mismas. Los aspectos mas propiamente técnicos, relativos al
disefio de las estructuras de distintos materiales y de sus cimentaciones, asi como los que
especifican la manera de tomar en cuenta los efectos de acciones como el sismo y el viento,
se detallan en un conjunto de Normas Técnicas Complementarias cuya observancia es
también obligatoria.

En el articulo 170 se establece la subdivision del Distrito Federal en tres zonas, atendiendo
el tipo de suelo: de lomas, de transicion y de lago; los criterios para distinguir a qué zona
corresponde un predio dado, se proporcionan en el capitulo de cimentaciones. La
zonificacion incide en los coeficientes sismicos y en otros requisitos para disefio sismico de
las construcciones, en los aspectos de mecanica de suelos asi como en los que conciernen la
supervision de calidad de la obra. En este reglamento se imponen condiciones mas estrictas
de supervision y de seguridad a las construcciones ubicadas en la zona de lago (zona I11),
donde son més severos los efectos sismicos y los problemas de cimentaciones. En las
normas de disefio sismico se hace una subdivision més fina de estas zonas.
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El disefio de las estructuras para resistir efectos sismicos difiere del que se realiza para el
efecto de otras acciones. Las razones son diversas. Lo peculiar del problema sismico no
estriba solo en la complejidad de la respuesta estructural a los efectos dinamicos de los
sismos, sino, sobre todo, se deriva de lo poco predecible que es el fenémeno y de las
intensidades extraordinarias que pueden alcanzar sus efectos, asociado a que la
probabilidad de que se presenten dichas intensidades extraordinarias en la vida esperada de
la estructura es muy pequefia.

En términos generales, puede establecerse como objetivos del disefio sismico:

i) Evitar que se exceda el estado limite de servicio para sismos de intensidad
moderada que pueden presentarse varias veces en la vida de la estructura;

i) Que el estado limite de integridad estructural no se exceda para SisSmos severos
que tienen una posibilidad significativa de presentarse en la vida de la estructura;

iii) El estado limite de supervivencia no debe excederse ni para siSmos
extraordinarios que tengan una muy pequefia probabilidad de ocurrencia. Esta
probabilidad puede manejarse en términos de periodos de retorno.

Los reglamentos en general, no establecen métodos explicitos para alcanzar estos objetivos,

que estrictamente requeririan de analisis para tres niveles de sismos; tratan de cumplirlos de
manera indirecta mediante un conjunto de requisitos que llevan a ello.
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6.7. Ejemplo de Aplicacion 1: Espectro para disefio sismico

6.7.1. Planteamiento

Construir el espectro de disefio en un sitio del Distrito Federal-Tlalpan si la estratigrafia
estd conformada por estratos granulares y arcillosos con las siguientes propiedades:

h (m) Vs (mis) Y.
2.00 250 1.83
450 250 1.61
1.20 250 1.61
1.30 250 1.69
0.90 56 1.80
1.10 56 1.36
0.80 250 1.66
3.00 50 1.22
0.60 116 1.26
2.60 250 1.27
2.40 135 1.31
4.25 250 1.26
1.65 250 1.20
3.90 250 1.61

Se analizard una construccion que se clasifica como una estructura del Grupo B,
desplantada en la zona I, en el Distrito Federal.

Reglamento de Construcciones para el
Practica de la Ingenieria Civil Distrito Federal y Normas Técnicas
Complementarias

Grupo B: Estructuras en que se requiere un | Grupo B: Edificaciones comunes destinadas
grado de seguridad  convencional. | a viviendas, oficinas y locales comerciales,
Construcciones cuya falla estructural | hoteles y construcciones comerciales e
ocasionaria pérdidas moderadas o pondria || industriales.

en peligro otras construcciones de este
grupo o del grupo A, tales como naves
industriales, locales comerciales, estructuras
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comunes destinadas a vivienda u oficinas,
salas de espectéaculos, hoteles, depdsitos y
estructuras urbanas o industriales no
incluidas en el grupo A, asi como muros de
retencion, bodegas ordinarias y bardas.
También se incluyen todas aquellas
estructuras de plantas de generacion de
energia eléctrica que en caso de fallar por
temblor no paralizarian el funcionamiento
de la planta.

6.7.2. Consideraciones en la practica de la Ingenieria Civil

Clasificacion de la estructura

En vista de que se trata de una estructura convencional, en la que no existe riesgo de
pérdida de un gran nimero de vidas o pérdidas econdmicas cuantiosas, el edificio se
clasifica como estructura del grupo B.

Para determinar el periodo del terreno, que estd idealizado con una estratigrafia en que
existen estratos de alta velocidad intercalados con estratos de baja velocidad, se hace uso de
la ecuacion 6.1, y tomando los valores de S de los diferentes estratos de suelo de acuerdo
con la Tabla (6.8) [Jaime, 1987] dando como resultado:

T, =1.15s

Tabla 6.8. Velocidad de onda S (sonda suspendida) vs. resistencia de punta con cono, q.
Correlaciones [Jaime, 1987].

Sitio Ecuacion Coeficiente de correlacion
SCT S =4.04+7.82q, 0.94

CUPJ S =4.2+10.22q, 0.90

Alameda 1 S =5.94+11.88q, 0.82

NONO S =1.83+8.43q, 0.94

CAO S =3.16+12.0q, 0.92

CAF S=4.21+12.97q, 0.93

EUVI S =2.4+13.52q, 0.92

TID No hay correlacion
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:

TIB S =9.81+8.58q, 0.86
Lago de Texcoco S =10.03+7.89q, 0.83
preconsolidado

Lago de Texcoco Virgen S$=6.0+12.11q, 0.88
Unidades: Senm/s g en kg/cm®

A falta de informacion, y con base en la experiencia, se tomaron valores de velocidad de
onda de 250 m/s para los estratos en que no hay datos con el perfil de cono eléctrico y
donde si los hay se calcularon con la formula para el Lago de Texcoco Virgen.

En vista de que el espesor total es
H,=>" h=3020m

Entonces, la velocidad de propagacién de ondas es

V - 4x30.20

S

=105.50 m/s

Por otra parte, el peso volumétrico del estrato equivalente se determina como el promedio
pesado de los pesos volumétricos de los estratos por el espesor de cada uno de ellos, es
decir

N
_ i:l}/ihi

e =1.46

S
Asi, el contraste de impedancias mecanicas se determina como

o 2V, _146x10550 o0

*" V. 161x250

0"0

Accidn sismica

Las ecuaciones que definen el espectro de disefio de acuerdo con el Manual de Disefio de
Obras Civiles (2008) son:

+119¢




CAPITULO 6
ANALISIS Y DISENO Sismico DE CIMENTACIONES

a= Sa((JTe) =a,+(fc—a,)=; SiT,<T,
a= SaéTe) =pc;, siT, <T, <T,
. 6.1)
a2 :ﬂc[T—b] ;ST <T <T,
g Te
r 2 2
a:—sa(T‘*):,Bc(T—bj k+(1—k)[T—°j [Lj ; SIT, >T,
g T T ) |\ Te

Donde a, es el coeficiente de aceleracion del terreno, c el coeficiente sismico y T el periodo
natural de interés; T, y Tp son dos periodos caracteristicos que delimitan la meseta y r un
exponente que define la parte curva del espectro de disefio. Los valores de estos parametros
se consignan en la Tabla 6.1 para las diferentes zonas sismicas y los distintos tipos de
terreno de cimentacion.

Empleando el programa PRODISIS se tiene que la aceleracion maxima del terreno en roca
para el Distrito Federal (Tlalpan) es:

a; =144 cm/s’

| ¥ Programa de Disefio Sismico (PRODISIS v2.0)

Grupo B ~ [#] Nueva ubicacién Espectro de disefio 128 @ | Ayuda
N7 A5 M3 1 09 07 05 103 W01 89 97 85 S8 81 89 &, Espectra transparente en roca

15
k]l 3

1
2 b

&

05
277 27
25 % 0

0 05 1 15 2 25 3
Te(s)

& 23 e
21 n !

05
19 19 3

Eo
17 7 45
15 15 -1
117 115 -3 111 109 107 <108 <103 <101 -89 97 95 93 91 -89 87 0 0 2 0 40 x ?U 50 o & 2 100
s

Longitud = 87°25'46.75" O |Aceleracion = 0 gals | Tr = 0 afios Ultima ubicacién: [Longitud = Aceleracién = Tr=
Latitud =17°10'3721' N [Velocidad =0 cm/s  |Desplazamiento = 0 cm Latitud = Velocidad = Desplazamiento =

Figura 6.6. Regionalizacion Sismica de la Republica Mexicana [PRODISIS, 2008].
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Grupo B ~ (3] Nueva ubicacién [I] Espectro de disefio + | @) T4, O, 41 =) f & | @ | Ayuda
n
-100 % Espectro transparente en roca
Acelerogramas Sintéticos
@ Espectro de disefio en roca
©) Espectro de peligro unforme
- Semila |
e
2 —
05 1 15 2 25 3
Te(s)

Acelerograma sintético

-100 T 0 10 2 30 40 50 60 70 80 %0 100
t(s)
[Longitud =99°8'16.8" O [Aceleracién = 142 gals | Tr = 2106 afios _Ultima ubicacién: [Longitud = 99°8'168" O |Aceleracién = 142 gals | Tr = 2106 afios e |
[Latitud =19°19'7.68" N [Velocidad = 30 cm/s | Desplazamiento = 19 cm [Latitud =19°19'768" N [Velocidad =30 cm/s | Desplazamiento = 19 cm

Figura 6.7. Aceleracion méxima del terreno en roca [empleando el programa PRODISIS, 2008].

Opciones E
importancia y estado limite | Te y e efectivos || Resumen || Espectro |

Respuesta dindmica Fact comp lingal Espectro de dizefio
Ve= 10543 m's p= 0.0& al= 0134g
Ts= 1.15= Fe= 1785 c= 080%g
Te= Fr= 3388 Ta= 04585z

Te= 1585
Fact terreno rocoso Fact comp ne lineal =

fe= 5%

Or= 0.144 Fnl= 0.657
A g n k=  0.854
Fd= 0354 Fv= 08862 B= 1
l Aceptar I [ Cancelar ] | Aplicar |

Figura 6.8. Resumen de parametros de disefio sismico [PRODISIS, 2008].
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Cpciones Iﬁ
Importancia y estado limite | Te y £e efectivos I Resumen |ESPF—"3’EFU
Espectro de Disefio

0.73 I
=,
':‘:g H‘-'--_

0 r | ] 1

0 1 2 3 4 L7 &
Te (s)

[ Aceptar ] [ Cancelar ]

Figura 6.9. Espectro de disefio [PRODISIS, 2008]

El factor de distancia se determinara como (ecuacién 6.2):

Fi = % , R=1 (6.2)
aref
F, =440 _ 4 3600
400.0

El factor de sitio se obtendra por interpolacion de la Tabla 6.1. Para ello, se hara

fsd =T (Fd )]/2 (6.3)

f., =1.15(0.3600)"* = 0.6900
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fa —

o 1 0.00 0.05 0.10 0.20 0.50 1.00 2.00 3.00
1.000 1.00 1.00 1.00 1.00 1.00 1.00 1.00 1.00
0.625 1.00 1.08 1.23 1.12 1.00 1.00 1.00 1.00
0.250 1.00 1.18 1.98 1.60 1.40 1.12 1.00 1.00
0.125 1.00 1.20 2.64 2.01 1.69 1.32 1.00 1.00
0.000 1.00 1.22 4.51 3.17 2.38 1.75 1.19 1.00

Siendo F;; = 1.40, Fjj+1 = 1.12, Fisy; = 1.00 y Fis1j+1 = 1.00, con x = fsg = 0.6900, y = ps =
0.3800. Las distancias relativas en la interpolacién se determinaran como

~0.6900-0.50
1.00-0.50

Entonces, el factor de sitio resulta

Fo = 1.40 x (1 — 0.3800) x (1 — 0.3467) + 1.00 x 0.3800 x 0.3467 + 1.12 x 0.3800 x (1 —
0.3467) + 1.00 x (1 — 0.3800) x 0.3467 = 1.7850

El factor de respuesta se obtendra por interpolacion de la Tabla 6.2. Los nodos entre los que

dv — 0.3800—-0.250
0.625-0.250

se realizara la interpolacion lineal seran

=0.3800

=0.3467

T, —

S 0.00 0.05 0.10 0.20 0.50 1.00 2.00 3.00
1.000 2.50 2.50 2.50 2.50 2.50 2.50 2.50 2.50
0.625 2.50 3.80 3.74 3.57 3.26 2.81 2.56 251
0.250 2.50 4.36 441 4.27 3.45 2.85 2.59 2.53
0.125 2.50 4.74 4.91 4.90 3.70 3.06 2.75 2.65
0.000 2.50 5.27 5.66 6.02 4.81 4.05 3.58 3.40

Siendo Fi,j = 285, Fi,j+1 = 259, Fi+1'j =281 Yy Fi+1,j+1 = 256, conx=Ts= 1.1500 S, Y=Ps =
0.3800. Las distancias relativas en la interpolacion se determinaran como
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1.15001.00
dx = =2 =

=0.1500
2.00-1.00
y= 0.3800-0.250 _ 0.3467
0.625-0.250

Entonces, el factor de respuesta resulta

F, = 2.85 x (1 — 0.1500) x (1 — 0.3467) + 2.56 x 0.1500 x 0.3467 + 2.59 x 0.1500 x (1 —
0.3467) + 2.81 x (1 — 0.1500) x 0.3467 = 3.3880

Para determinar el factor no lineal F,, primero habra que determinar F', que se obtendra por
interpolacion de las tablas 6.3 y 6.4, ya que existen estratos granulares y arcillosos, y se
obtendra un promedio de ambos. Los nodos entre los que se realizara la interpolacion lineal
seran

Fd —>
0.00 0.10 0.20 0.30 0.40 0.50 0.75 1.00

ps 4

1.000 1.00 0.97 0.93 0.90 0.86 0.83 0.75 0.71

0.625 1.00 0.95 0.91 0.89 0.85 0.82 0.71 0.68

0.250 1.00 0.93 0.87 0.82 0.77 0.73 0.63 0.56

0.125 1.00 0.92 0.84 0.75 0.67 0.64 0.58 0.53

0.000 1.00 0.90 0.78 0.66 0.58 0.54 0.53 0.50

Siendo Fi,j =0.82, Fi’j+1 =0.77, Fi+1,j =0.89 Yy Fi+1,j+1 = 0.85, con x = F4 = 0.3600, Y=Ps =
0.3800. Las distancias relativas en la interpolacién se determinaran como

- 0.3600—-0.30
0.40-0.30

=0.6000

dv = 0.3800-0.250

y = = 0.3467
0.625—0.250

Entonces, F'y resulta ser

F'w = 0.82 x (1 — 0.6000) x (1 — 0.3467) + 0.85 x 0.6000 x 0.3467 + 0.77 x 0.6000 x (1 —
0.3467) + 0.89 x (1 — 0.6000) x 0.3467 = 0.8163
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0.00 0.10 0.20 0.30 0.40 0.50 0.75 1.00

1.000 1.00 0.98 0.95 0.91 0.87 0.85 0.79 0.75
0.625 1.00 0.97 0.94 0.93 0.90 0.88 0.81 0.79
0.250 1.00 0.96 0.93 0.91 0.87 0.85 0.77 0.74
0.125 1.00 0.93 0.85 0.76 0.70 0.67 0.61 0.56
0.000 1.00 0.82 0.63 0.46 0.36 0.32 0.31 0.28

Siendo Fij; = 0.91, Fij+1 = 0.87, Fi+1; = 0.93 y Fis1j+1 = 0.90, con x = F4 = 0.3600, y = ps =
0.3800. Las distancias relativas en la interpolacion se determinaran como

dx = 0.3600-0.30 _ 0.6000
0.40-0.30
y= 0.3800-0.250 _ 0.3467
0.625-0.250

Entonces, F'y resulta ser

F'm = 0.91 x (1 — 0.6000) x (1 — 0.3467) + 0.90 x 0.6000 x 0.3467 + 0.87 x 0.6000 x (1 —
0.3467) + 0.93 x (1 — 0.6000) x 0.3467 = 0.9046

Con la ecuacion 6.4 se llega a que el Factor no lineal es

1-(1-F,) LN T,<T,
Fnl = Tref (64)

F, siT,>T,

nl

Fy =1-(1-0.8605) =22 ~06970

Para determinar el factor de velocidad F,, primero habra que determinar F'y, que se
obtendra por interpolacion de las tablas 6.5 y 6.6, ya que existen estratos granulares y
arcillosos, y se obtendrd un promedio de ambos. Los nodos entre los que se realizara la
interpolacion lineal seran
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Fe —

T 0.00 0.10 0.20 0.30 0.40 0.50 0.75 1.00
1.000 1.00 0.99 0.98 0.97 0.96 0.95 0.95 0.95
0.625 1.00 0.98 0.97 0.93 0.90 0.89 0.89 0.89
0.250 1.00 0.97 0.93 0.86 0.81 0.79 0.79 0.79
0.125 1.00 0.97 0.92 0.85 0.80 0.78 0.78 0.78
0.000 1.00 0.97 0.92 0.85 0.80 0.78 0.78 0.78

Siendo Fi,j = 0.86, Fi,j+1 = 0.81, Fi+1,j =0.93 Yy Fi+1,j+1 =0.90, con X = F4 = 0.3600, Y = Ps

0.3800. Las distancias relativas en la interpolacién se determinaran como

. 0.3600-0.30 _ 0.6000
0.40-0.30
y = 0.3800-0.250 _ 0.3467
0.625-0.250

Entonces, F', resulta ser

F', = 0.86 x (1 — 0.6000) x (1 — 0.3467) + 0.90 x 0.6000 x 0.3467 + 0.81 x 0.6000 x (1 —

0.3467) +0.93 x (1 — 0.6000) x 0.3467 = 0.8584

Fo —

o 1 0.00 0.10 0.20 0.30 0.40 0.50 0.75 1.00
1.000 1.00 1.00 1.00 1.00 1.00 1.00 1.00 1.00
0.625 1.00 1.00 1.00 0.99 0.99 0.99 0.99 0.99
0.250 1.00 0.99 0.98 0.96 0.94 0.93 0.93 0.93
0.125 1.00 0.98 0.95 0.90 0.86 0.84 0.84 0.84
0.000 1.00 0.95 0.88 0.77 0.69 0.67 0.66 0.66

Siendo Fi,j = 0.96, Fi,j+1 = 0.94, Fi+1,j =0.99 Yy Fi+1,j+1 =0.99, con X = F4 = 0.3600, Y = Ps

0.3800. Las distancias relativas en la interpolacién se determinaran como

dx = 23600030 _ 1 ch00
0.40-0.30

~0.3800-0.250

y = =0.3467
0.625-0.250

+1264




ANALISIS Y DISENO DE CIMENTACIONES: UNA COMPARACION DE PRACTICAS

Entonces, F', resulta ser

F'v = 0.96 x (1 —0.6000) x (1 —0.3467) + 0.99 x 0.6000 x 0.3467 + 0.94 x 0.6000 x (1 —
0.3467) + 0.99 x (1 —0.6000) x 0.3467 = 0.9626

Con la ecuacion 6.5 se llega a que el factor de velocidad es
1-(1-F,) LR T.<T,

F, = Tres (6.5)
F,osiT,>T,

'

F=1-(1- 0.9105)% =0.8620

Entonces, las ecuaciones que definen el espectro de disefio de aceleraciones son:

S, (T,)=180+(0.6090—-180) T para Te < 0.4650
0.4650
s, (T.)=0.6090 para 0.4650 < T, < 1.5950
15950 )
S, (Te) = 0.6090( ' T J para 1.5950 < T, < 2.00

2.00

e e

1.1500 2 2
S, (Te)zo_Gogo(@j [0.8540+(1—0.8540)[¥J ](g} para Te > 2.00

Los valores correspondientes al caso en estudio son:

Aceleracion méaxima del terreno ap = 180.00 (9)
Ordenada espectral ¢ =0.6090 (9)
Periodo dominante del sitio Ts=1.1500 (s)
Periodos caracteristicos del espectro T,y Ty IZ : 2:828 8
Caida de la rama espectral descendente k k =0.8540 *)
Es el periodo de inicio de la rama descendente en que los . =2.00 s)

desplazamientos espectrales tienden correctamente al
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desplazamiento del terreno
Factor de amortiguamiento S £=1.00 *

En la Figura 6.10 se ilustra el espectro calculado con los parametros reportados y haciendo

uso de la ecuacién 6.12, con B =1, ya que es un espectro de peligro uniforme para 5% de
amortiguamiento estructural, carente de efectos de interaccion suelo—estructura.

Espectro de Aceleracion Manual Disefio por Sismo, CFE (2008)

0.3500

0.3000

Sa/
o
o
w
o
o

n
=}
N
o
o
o

Aceleraci
o o
OO
o w
o o
o o

0.0500

0.0000

0.00 0.50 1.00 1.50 2.00 2.50 3.00
Periodo Te (s)

o= Espectro de Manual Disefio por Sismo CFE (2008), -PROCEDIMIENTO-

©  Espectro Manual Disefio por Sismo CFE (2008), -PRODISIS-

Figura 6.10. Espectro de aceleracion maxima del terreno (empleando el programa PRODISIS).

6.7.3. Consideraciones en el Reglamento de Construcciones para el Distrito Federal
(RCDF) y Normas Técnicas Complementarias (NTC)

Célculo del Espectro para Disefio Sismico

Cuando se aplique el analisis dindAmico modal, se adoptara como ordenada del espectro de
aceleraciones para disefio sismico, a, expresada como fraccion de la aceleracion de la
gravedad, la que se estipula a continuacion:

a:a0+(c—a0)_|_l; SiT<T,

a=c, SiT, <T<T, (6.6)

a=qc;, siT>T,

Donde
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q =(-|-|u/-|-)r

(6.7)

Tabla 6.8. Valores de los pardmetros para calcular los espectros de aceleraciones para la

Zona |l del Distrito Federal.

Zona C ao T'a T'b r
] 0.32 0.08 0.20 1.35 1.33
Donde T es el periodo natural de interés; T, T, y Ty estan expresados en segundos.
Espectro de Disefio Sismico, NTC-RCDF (2004)
0.350 -
0.300 -+
0250
fg 0.200
s
; 0.150
2 0.100 ;
0.050 -+
0.000 T T T T T i
0.00 0.50 1.00 1.50 2.00 2.50 3.00
Periodo (T)
==o= Espectro de Disefio Sismico, NTC-RCDF 2004

Figura 6.11. Espectro de aceleraciones para disefio sismico [NTC-DF, 2004].

El coeficiente de aceleracion del terreno, ay, el coeficiente sismico c, el coeficiente k y los
periodos caracteristicos T, y Ty del espectro de aceleraciones se obtendran en funcién del
periodo dominante del sitio, usando las siguientes expresiones:

_ [0.1+0.15(T,-05); si05<T,<15s .
025, siT, >15s (68)
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0.28+O.92(Ts—0.5); si0.5<T,<15s
1.2; sil5<T,<25s

c= _ (6.9)
1.2—0.5(TS —2.5); si25<T,<35s

0.7, siT,>35s

0.2+0.65(T,-0.5); si05<T,<25s
1.5, si25<T <3255

T, = ) (6.10)
4.75-T,; si3.25<T,<39s

0.85, siT,>39s

1.35; siT <1.125s
T, =41.2T,; sil.125<T,<3.5s (6.11)
4.2; siT,>3.5s

(6.12)

[2-T,; si05<T,<165s
1035, siT, >1.65s

6.8. Comparativa

0.000

0.450
0.400 |

0350 -

=

[

» 0300

£ 0.250 -

el

& 0200

c

@ 4

< 0.150

o

< o0.100 4~

0.050

£ N

0.00 0.50 1.00 1.50 2.00 2.50 3.00
Periodo Te (s)

==o=Espectro de NTC-RCDF, 2004 =o—Espectrode NTC-RCDF Apéndice A, 2004 0= Espectro de Manual Disefio por Sismo CFE, 2008

Figura 6.12. Comparativa de los espectros de aceleraciones de CFE (2008) y Normas Técnicas

Complementarias [NTC, 2004].

Se puede observar que las aceleraciones del espectro sismico de CFE [2008] son mas

grandes
que las

que las de las Normas Técnicas Complementarias del Distrito Federal [2004], ya
NTCDS-DF, en el plano de zonificacion sismica toman en cuenta solo el Distrito
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Federal, de acuerdo a un estudio de tipos de suelo y espesores por lo que son mas
especificas en sus analisis.

6.9. Conclusiones

El espectro para disefio sismico de acuerdo al Reglamento de Construcciones para el
Distrito Federal, de cierta forma tiene mas precision en el calculo ya que la zonificacion
solo es del Distrito Federal basado en una clasificacion del tipo de suelo.

El procedimiento que se sigue en la practica de la ingenieria civil, nos permite definir
espectros de disefio sismico para cualquier parte de la Republica Mexicana. Por su parte, el
Reglamento de Construcciones nos permite calcular el espectro para el Distrito Federal, con
mayor exactitud en la zona Lacustre, ya que es bien sabido que los movimientos sismicos
son amplificados en esta zona de la ciudad de México. Esta zona consiste de estratos
arcillosos con contenido de agua de hasta 400% apoyados sobre depdsitos mas
competentes.

Se ha presentado una revision de los criterios especificados en las NTCDS-DF y el MDS-
CFE para considerar los efectos de sitio e interaccion suelo—estructura. Se repasaron los
modelos en que estdn basados dichos criterios y se examinaron los resultados que se
obtienen de su aplicacion. Asimismo, se plantearon aquellos efectos de sitio e interaccion
que no se consideran de forma explicita, a fin de que en la practica se tengan presentes las
limitaciones reglamentarias que derivan del estado actual del conocimiento.

Los criterios reglamentarios vigentes sobre efectos de sitio e interaccion suelo—estructura

son particularmente sencillos, ya que la principal intencion de las NTCDS-DF y el MDS—
CFE es sentar las bases para la consideracién explicita de dichos efectos.
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CAPITULO 7.
ANALISIS Y DISENO DE CIMENTACIONES
SUPERFICIALES

7.1. Introduccién

Las zapatas y losas de cimentacion se utilizan cuando las capas superficiales del terreno son
resistentes y de baja compresibilidad para las cargas que la estructura les transmitira.

Las zapatas aisladas se emplean como elementos de cimentacion bajo columnas y las
continuas o corridas bajo muros de carga o hileras de columnas. En ocasiones se utilizan
zapatas combinadas que reciben las descargas de dos 0 mas columnas, siendo su finalidad
incrementar la rigidez y reducir los asentamientos diferenciales.

Las losas de cimentacion se utilizan cuando se requiere reducir la presion de contacto con
el terreno o cuando resultan mas econémicas que zapatas de grandes dimensiones.

7.2.  Consideraciones en la préactica de la Ingenieria Civil

7.2.1. Factores de seguridad en disefio de cimentaciones

Habiendo supuesto que resulta practico construir un tipo de cimentacion determinado, bajo
las condiciones que prevalecen en el lugar, es necesario juzgar el probable funcionamiento
de la cimentacion con respecto a dos tipos de problemas. Por una parte, toda la
cimentacion, o cualquiera de sus elementos pueden fallar porque el suelo o la roca sean
incapaces de soportar la carga. Por otra parte, el suelo o roca de apoyo pueden no fallar,
pero el asentamiento de la estructura puede ser tan grande o tan disparejo, que la estructura
puede agrietarse y dafarse. EI mal comportamiento del primer tipo se relaciona con la
resistencia del suelo o roca de apoyo y se llama falla por capacidad de carga. El del
segundo tipo esta asociado a las caracteristicas de la relacion de esfuerzo—deformacion del
suelo o roca, y se conoce como asentamiento perjudicial.
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Los factores de seguridad son una proteccion contra:

a) Variaciones naturales en la fuerza cortante del suelo;

b) Incertidumbre en la seguridad o confiabilidad de métodos tedricos o empiricos
para calcular capacidades de carga;

c) Deterioro menor local en la capacidad de carga del suelo durante o subsiguiente a
la construccion.

d) Asentamiento excesivo causado por el aflojamiento del suelo cuando la
cimentacion esta llegando a una falla por deslizamiento.

De estos puntos, la variacion en las condiciones del suelo es la principal razon para requerir
de un factor de seguridad adecuado. Se necesita un alto grado de juicio por parte del
ingeniero de cimentaciones para seleccionar valores de disefio de fuerza cortante del suelo
en lugares donde los resultados de las pruebas son ampliamente dispersos. Generalmente se
utiliza un factor de seguridad de 2.5 a 3 para cubrir las variaciones o incertidumbres
anteriormente enlistadas. Sélo se debe adoptar un valor de 2 en lugares en que existen
condiciones de suelos muy uniformes, y donde los asentamientos totales y diferenciales no
son un factor critico en el disefio. Factores de seguridad menores a 1.5-2 se utilizan en el
disefio de trabajos temporales, como armazones que sostienen una planta de construccion o
para calculos de la presion de carga permisible para trabajos de suelos donde los efectos del
asentamiento no van en detrimento de trabajos temporales o de propiedades adyacentes.

Los edificios son disefiados sobre la base de la determinacion de las cargas de servicio y la
obtencion de una relacion adecuada de resistencia del material a dichas cargas, que se
denomina ya sea un factor de seguridad o de carga. Ninguna de las cantidades de este factor
se conocen con precision, de modo que las normas (o cddigos) o la experiencia pueden
servir de fundamento para desarrollar la relaciéon que, se espera, dé un valor limite inferior
— el valor real es este 0 algo mas grande.

Los valores de los cddigos que se utilizan para desarrollar las cargas vivas y otras son un
compromiso entre el limite superior y muy cerca del limite superior.

Hay mas incertidumbres en la determinacion de la resistencia admisible del suelo que en los
elementos de la superestructura. Estas se pueden resumir de la siguiente manera:

e Complejidad de comportamiento de los suelos

e Falta de control sobre los cambios del medio ambiente después de la construccion
e Conocimiento incompleto de las condiciones del subsuelo

e Incapacidad para desarrollar un buen modelo matematico para la cimentacién

e Incapacidad para determinar con precision los parametros del suelo
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Estas incertidumbres y aproximaciones resultantes tienen que ser evaluadas para cada sitio
y con un factor de seguridad adecuado, asignado directamente (0 indirectamente) que no
sea demasiado conservador pero que tome en cuenta al menos lo siguiente:

1. Magnitud de los dafios (pérdida de vidas, dafios a la propiedad, y demandas
judiciales) en caso de que resulte una falla

2. Costo relativo de aumentar o disminuir el FS

3. Cambio relativo en la probabilidad de falla al cambiar el FS

4. Fiabilidad de los datos sobre el suelo

5. Cambios en las propiedades del suelo en las operaciones de construccion, y luego,

por cualquier otra causa
6. Precision del disefio utilizado actualmente / métodos de analisis

Es habitual utilizar factores de seguridad generales del orden de los que se muestran en la
Tabla 7.1. El cortante debe interpretarse como la capacidad de carga de zapatas.

Tabla 7.1. Factores de seguridad empleados comunmente en la practica ingenieril
[Bowles, 1996].

Modo de falla Cimentacién tipo | Fs
Cortante Movimiento de tierras

Presas, rellenos, etc. | 1.2-16
Cortante Estructuras de retencion

Muros 1.5-2.0
Cortante Ataguias con tablestacas 1.2-1.6

Excavaciones reforzadas 1.2-1.5
temporalmente

Cortante Zapatas
Corridas 2-3
Losas 1.7-2.5
Elevacion 1.7-2.5
Flujo de agua (fuerzas de Subpresién, levantamiento 1.5-2.5
filtracion) Tubificacion 3-5
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7.3.  Consideraciones en el Reglamento de Construcciones para el Distrito Federal y
Normas Técnicas Complementarias

7.3.1. Verificacion de la seguridad de las cimentaciones

Tradicionalmente, el disefio en geotecnia se realiza aplicando un Factor de Seguridad (FS)
especifico para el problema en estudio, bajo condiciones de carga y resistencia establecidas.
Este FS es producto de la experiencia acumulada a lo largo de muchos afios. En general, se
aplican valores numéricos diferentes segln el disefio de que se trate. Significa que la
experiencia acumulada en ingenieria geotécnica indica que aplicando tales FS, la
probabilidad de ocurrencia de falla (catastréfica) se minimiza [Jaime y Montoya, 2008].

Los Reglamentos de Construccion no hablan de factores de seguridad, sino de factores de
carga y factores de reduccion para los estados limites de falla y de servicio. Es decir, acotan
el disefio para evitar una falla catastréfica, y aseguran que el comportamiento de la obra
cumpla con las condiciones de servicio para las que se disefia.

® Estados limite

Se entiende por estado limite, al comportamiento a partir del cual una cimentacién o parte
de ella deja de cumplir con alguna funcién para la que fue proyectada.

Empleando la terminologia del Reglamento de Construcciones para el Distrito Federal
(2004), puede decirse que las cimentaciones deben presentar una seguridad adecuada
respecto a los siguientes estados limite que pueden dividirse como sigue:

a) Estados limite de falla: flotacion; flujo plastico local o general del suelo bajo la
cimentacion; y falla estructural de pilotes, pilas u otros elementos de la
cimentacion.

Los estados limite de falla corresponden al agotamiento definitivo de la capacidad de carga
de la cimentacion o al hecho de que, sin que se agote la capacidad de carga, se presenten
dafos irreversibles que afecten su resistencia ante acciones futuras. Cada uno de estos
estados limite de falla deberd evaluarse para las condiciones mas criticas durante la
construccidn, para instantes inmediatamente posteriores a la puesta en servicio de la
estructura y para tiempos del orden de la vida util de la misma.

La revision de la seguridad de una cimentacion ante estados limite de falla consistird en
comparar para cada elemento de la cimentacion, y para ésta en su conjunto, la capacidad de
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carga del suelo con las acciones de disefio, afectando la capacidad de carga neta con un
factor de resistencia y las acciones de disefio con sus respectivos factores de carga.

La capacidad de carga de los suelos de cimentacion se calculara por métodos analiticos o
empiricos suficientemente apoyados en evidencias experimentales o se determinara con
pruebas de carga. La capacidad de carga de la base de cualquier cimentacién se calculara a
partir de la resistencia media del suelo a lo largo de la superficie potencial de falla
correspondiente al mecanismo mas critico. En el célculo de tomaré en cuenta la interaccion
entre las diferentes partes de la cimentacidn y entre ésta y las cimentaciones vecinas.

Cuando en el subsuelo del sitio 0 en su vecindad existan rellenos sueltos, galerias, grietas u
otras oquedades, éstos deberan tratarse apropiadamente o bien considerarse en el analisis de
estabilidad de la cimentacion.

b) Estados limite de servicio: movimiento vertical medio, asentamiento o emersién
de la cimentacion, con respecto al nivel del terreno circundante; inclinacion media
de la construccion, y deformacion diferencial de la propia estructura y sus
vecinas.

Los estados limite de servicio se alcanzan cuando la cimentacién llega a estados que
afecten su correcto funcionamiento pero no su capacidad para soportar cargas. Debera
revisarse que no resulten excesivos el movimiento vertical medio (hundimiento o emersién)
con respecto al nivel del terreno circundante, la inclinacion media y la deformacién
diferencial.

En cada uno de los movimientos, se consideraran el componente inmediato bajo carga
estatica, el accidental, principalmente por sismo, y el diferido, por consolidacion, y la
combinacion de los tres. El valor esperado de cada uno de tales movimientos debera
garantizar que no se causaran dafios intolerables a la propia cimentacion, a las
construcciones vecinas y a los servicios publicos.

Se prestara gran atencién a la compatibilidad a corto y largo plazos del tipo de cimentacién
seleccionado con el de las estructuras vecinas.

La revision de la cimentacion ante estados limite de servicio se hara tomando en cuenta los
limites indicados en la Tabla 7.9.

Es necesario revisar la seguridad respecto a estos estados bajo carga estatica a corto y largo
plazo pero también bajo condiciones accidentales y en particular en condiciones sismicas.
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7.4.  Consideraciones en la practica de la Ingenieria Civil para zapatas aisladas y
corridas

7.4.1. Capacidad de carga del suelo de cimentacion

® Antecedentes

El analisis de la capacidad de carga constituye el marco basico del disefio. La investigacion
moderna del problema se inici6 con el trabajo de Prandtl sobre la indentacion de metales,
que se extendid al caso de materiales sin peso y con friccion interna, por Reissner, y al de
simetria axial por Hencky. Las primeras aplicaciones de estas soluciones al andlisis de
cimentaciones, se atribuyen a Caquot y a Buisman. Este ultimo fue autor de los primeros
intentos de extender los anélisis de plasticidad a suelos con peso y sugirio la sobreposicion
del término de peso propio a los otros dos términos de la ecuacion de capacidad de carga.
Este método es prominente en el trabajo presentado casi simultaneamente por Terzaghi, el
cual ha ejercido destacada influencia en las generaciones posteriores.

La carga admisible en una cimentacion es aquella que puede ser aplicada sin producir
desperfectos en la estructura soportada, teniendo, ademas, un margen de seguridad dado por
el llamado factor de seguridad. La carga admisible no depende Unicamente del terreno, sino
también de la cimentacion, caracteristica de la estructura y del factor de seguridad que se
adopte en cada caso.

Los factores que influyen en la capacidad de carga de una cimentacion son los siguientes:

Tipo de suelo y estratigrafia.
Magnitud de las cargas.
Excentricidad de las cargas.
Profundidad de la cimentacidn.
Forma de la base de la cimentacion.
Inclinacion del terreno.
Profundidad del estrato resistente.

COOOOOO
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7.4.2. Tipos de falla por capacidad de carga

Falla se define como la movilizacion de todo el valor de resistencia al corte del suelo,
acompariada por grandes y excesivos asentamientos. EI mecanismo que causa la falla de las
cimentaciones superficiales o poco profundas depende del tipo de suelo, en particular de su
compresibilidad, y el tipo de carga.

La experiencia y observacion del comportamiento de cimentaciones indica que la falla por
capacidad de carga generalmente ocurre en forma de una rotura por corte del suelo de
desplante que apoya la cimentacion. Se describen tres tipos principales de falla bajo las
cimentaciones:

a) Falla por corte general.
b) Falla por corte local.
c) Falla por punzonamiento.

La falla por corte general se caracteriza por la existencia de un patron de rotura bien
definido, que consiste en una superficie de deslizamiento continuo, que se inicia en el borde
de la cimentacion y que avanza hasta la superficie del terreno (Figura 7.1.a). En
condiciones de esfuerzo controlado, bajo las cuales opera la mayoria de las cimentaciones,
la falla es tanto subita como catastréfica. En condiciones de deformacion controlada (que
ocurre, por ejemplo, cuando se transmite la carga mediante un gato), puede observarse una
marcada disminucion en la carga ultima, para que se produzca un movimiento de la
cimentacion. Para ambos procesos de carga, se observa una tendencia al hinchamiento en el
suelo adyacente a los lados de la cimentacion, aungue el colapso final del suelo ocurre de
un solo lado. Este modo de falla se asocia con los suelos densos o preconsolidados de baja
compresibilidad.

Falla General \é /\_ "-v’\ -
L,/A\ f'“T _,f//

por Cortante - N
4 Zona de Cortante Total

Figura 7.1. (a) Falla por corte general.

La falla por punzonamiento, se caracteriza por un patron de rotura que no es facilmente
observable (Figura 7.1b). Al incrementar la carga, el movimiento vertical de la cimentacion
se acompafia por la compresion del suelo inmediatamente debajo de ella. La penetracion
subsecuente de la cimentacion se debe a la rotura vertical por corte alrededor de la
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cimentacion. El suelo fuera del area de carga resiente solo minimas alteraciones y casi no se
observan movimientos de este junto a la cimentacion. Se mantiene el equilibrio de la
cimentacion tanto vertical como horizontal.

Distorsion Elastica Deformacion
y la combadura dentro de la = “%“ ZA— Elastica

A 1y ~ e U /
masa de suelo R 20U NG e \/

Figura 7.1. (b) Falla por punzonamiento.

La falla por corte local se caracteriza por un patron de rotura que sélo se define claramente
debajo de la cimentacion (Figura 7.1.c.), y que consiste en una cufia y superficies de
deslizamiento que empiezan en los bordes de la cimentacion, como en el caso de la rotura
por corte general. Existe marcada tendencia al hinchamiento del suelo a los lados de la
cimentacién, la compresién vertical debajo de la cimentacion es apreciable y las superficies
de deslizamiento terminan en algun punto dentro de la masa de suelo. Aun asi, no se
produce colapso catastrofico ni inclinacion de la cimentacion, la cual queda hondamente
empotrada, movilizando la resistencia de los estratos méas profundos del suelo; asi, la rotura
por corte local tiene caracteristicas tanto del tipo de falla por corte general como del de
punzonamiento, y representa un tipo de transicion realmente.

>

7 3 —~——

Combadura -‘--i:—“__-:f ;/J.,zf-“_‘ = Deformacion
Cortante Local /,"_J‘w’\ "._' /\"j—lk . .‘_-——"'_" \»\/,’ EIHNUCZI
y de Agrietamiento ¢ — ¥ ;
. \’\ . ~ Zonade

- Cortante Local

Figura 7.1. (c) Falla por corte local.

Tabla 7.2. Modos de falla [Barnes, 2000].

Modo de falla Caracteristicas Suelos tipicos
Cortante general | Bien definida la superficie de Suelos de baja compresibilidad
desplazamiento continuo hasta el Arenas muy densas
nivel del suelo Acrcillas saturadas (NC y OC) de corte
El levantamiento ocurre en ambos no drenada (carga rapida)

lados con el colapso final y la
inclinacion de un lado

La falla es repentina y catastrofica
El valor altimo es el valor maximo
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(valor pico)

Cortante local
(Transicion)

Bien definidas las superficies de
desplazamiento s6lo por debajo de la
cimentacion, ambos lados
discontinuos

Grandes desplazamientos verticales
requieren antes la aparicion de
superficies de desplazamiento a nivel
del suelo

Algunos levantamientos ocurren en
ambos lados sin inclinacién y falla no
catastrofica

No hay valor maximo (valor pico), el
valor ultimo no se define

Compresibilidad moderada
Arenas densas medias

Cortante por
punzonamiento

Bien definidas las superficies de
desplazamiento sélo por debajo de la
cimentacién, ninguno de ambos lados
Grandes desplazamientos verticales
producidos por la compresibilidad del
suelo

No hay levantamiento, no hay
inclinacion o falla catastréfica

No hay valor ultimo, el incremento de
la compresion densifica la arena

Suelos de alta compresibilidad
Arenas muy sueltas

Acrcillas parcialmente saturadas
Arcilla NC de corte drenada (carga
muy lenta)

Turbas
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7.4.3. Ecuaciones de capacidad de carga para zapatas en un suelo ¢—c

TR

o =45+ ¢2

B
H=Etan1

B

A=2msa

_ P  san ¢
Py = Py K, = tan (45 —E)

Figura 7.2. Capacidad de carga simplificada para un suelo ¢—c [Bowles, 1997].

La Figura 7.2 es un posible caso para la zapata en un suelo tanto con cohesion ¢ y angulo de
friccion interna ¢. Aqui se muestra una falla de la cufia en funcion de las consideraciones
tedricas y observaciones de las zapatas del modelo [Jumikis (1962), Ko y Davidson (1973)].
Cuando la cufia se desplaza en el suelo, las presiones laterales se desarrollan a lo largo de la
linea ag, que tiende a trasladar bloques agf horizontalmente contra la cufia afe. Las
presiones a lo largo de la linea vertical af se muestran por el bloque de esfuerzo en el lado
derecho de esa linea. Se puede demostrar utilizando circulos de Mohr que la cufia agb
desarrolla lineas de esfuerzo de deslizamiento, como se muestra en el pequefio recuadro del
bloque de esfuerzo, en o = 45 + ¢/2 con la horizontal y para una zapata con una base lisa de
modo que ab es un plano principal. Del mismo modo, la cufia afe tiene angulos de lineas de
desplazamiento de f = 45 — @#/2 que salen en la linea ae (también se toman como un plano
principal) en un &ngulo de S.

Del bloque de esfuerzo a la derecha de la linea vertical af (de longitud H) se puede calcular
la presion de tierra total resistente como la fuerza P, por la integracion de la Ecuacion (7.1),

o, = o, tan’ 450+ 2 |+ octan( 450+ 2 (7.1)
2 2
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P, = J'OH o, (dz) = J'OH {(;/z +a)tan2 (45+§j+ 2ctan (45+§J}dz (7.2a)

Utilizando la definicion dada en la Figura 7.2 para K, e integrando (necesario ya que o
varia de a a f basado en la profundidad z), obtenemos

H? -
P =72 K, +qH K, +2¢H - K (7.2b)

Para encontrar qy; hay que sumar fuerzas en la direccion vertical de la cufia intermedia adg
de ancho unitario utilizando las fuerzas que se muestran en la figura para obtener

Presion de zapata Peso de cuiia Cohesién Presion lateral
B H P 7.2¢
Qe X —+ y——— CACOoS p — —2F =0 (7.2¢)
2 2 2 senp cos ¢

En sustitucién de los valores de Hy A, como se muestra en la Figura 7.2, obtenemos
NPe K K‘% K 7.2d
=C|——+ j + - .
e =€ 5 Y e cos¢ 4 cos¢ P (7.24)

Reemplazando los multiplicadores ¢, q, y B con factores N, podemos escribir la Ecuacion
(7.2d) en el formato utilizado cominmente como

Oy =CN +0aN, +7BN, (7.2¢)

Como veremos en la siguiente seccion, la Ecuacion (7.2d) subestima gy considerablemente
por varias razones:

1. Lazona afg se descuida.

2. La interfaz de la zapata es por lo general rugosa y contribuye con un efecto de
rugosidad.

3. La forma del blogue agfe define mal la zona de resistencia para el movimiento
de la cuiia en el suelo. Una espiral logaritmica define mejor la superficie de
desplazamiento de g afy en parte a lo largo de fa e.

4. La solucion es para una franja de anchura unitaria a través de una zapata muy
larga, por lo que tiene que ser ajustada para zapatas redondas, cuadradas, o de
longitud finita (es decir, se necesita un factor de forma).
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5. Laresistencia al corte del plano ae a la superficie del suelo se ha descuidado, por
lo que requiere algun tipo de ajuste (es decir, un factor de profundidad).

6. Otros factores que serdn necesarios si gy esta inclinada respecto a la vertical (es
decir, los factores de inclinacion).

Estas derivaciones son solo para ilustrar los problemas en la definicion de la capacidad de
carga Ultima de un suelo y no estan destinadas para el uso en el disefio. Las ecuaciones
dadas en la seccion siguiente deben ser utilizadas para cualquier disefio.

7.4.4. Ecuacion de capacidad de carga de Terzaghi

Solucién de Terzaghi:

Una buena parte de las teorias desarrolladas tiene su base en hip6tesis simplificatorias del
comportamiento de los suelos y en desarrollos matematicos a partir de tales hipdtesis. En
otras teorias, especialmente en las que corresponden a desarrollos recientes, la observacion
y el empirismo juegan un papel mucho mas importante. Se puede decir que todas las teorias
matematicas tienen como punto de partida la solucion de Prandtl.

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

d, =cN, +0N, + BN (7.33)

Uno de los primeros conjuntos de ecuaciones de capacidad de carga fue propuesto por
Terzaghi (1943) como se muestra en la Tabla 7.3a. Las ecuaciones de Terzaghi se producen
a partir de una teoria de la capacidad de carga desarrollada por Prandtl (1920) ligeramente
modificada de utilizar la teoria de la plasticidad para analizar el punzonamiento de una base
rigida en un material (suelo) mas blando. Similar a la ecuacion (7.3a), la ecuacion bésica
era para el caso de una zapata corrida, la cual se puede idealizar como un caso de
deformacion plana. Los factores de forma s, sq y S, son iguales a 1.00. Los factores de
carga N¢, Ng y N, se calculan de manera diferente. Terzaghi utilizd o = ¢ mientras que otras
teorias utilizan a = 45 + ¢/2. Vemos en la Tabla 7.3a que Terzaghi sélo utiliza factores de
forma con los términos de la cohesion (s¢) y la base (s,). La ecuacion de capacidad de carga
de Terzaghi se desarrolla, al igual que la ecuacion (7.3a), mediante la suma de fuerzas
verticales [Bowles, 1996].

Terzaghi propuso ecuaciones para cimentaciones "superficiales" donde D < B
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a, :CNC+7Dqu+%7/BNy (7.3b)

Figura 7.3. Modelo de falla asumido.

En el mecanismo se observan tres regiones: una triangular activa (region I) que se mueve
hacia abajo, una triangular pasiva (region I1l) que se mueve hacia arriba y una de traza
logaritmica (region I1) que se mueve lateralmente conforme gira alrededor del extremo de
la base de la cimentacion. En esta ultima, las lineas de falla radiales son rectas y las
tangenciales son logaritmicas (no considerando el peso del suelo).

Esta teoria es el caso mas general de suelos con cohesion y friccion; es la teoria més usada
para el céalculo de la capacidad de carga en cimientos poco profundos. Se aplica a
cimentaciones en las que el ancho B es mayor o igual a la profundidad de desplante Dy. De
la parte superior se desprecia la resistencia al esfuerzo cortante z, haciendo la equivalencia
del suelo, arriba del nivel de desplante, como una sobrecarga g.

Tabla 7.3a. Ecuaciones de capacidad de carga [Bowles, 1996].

Terzaghi (1943).
Oy =CNS, +aN, +7BN s,

a2

N =
? 2cos’(45+¢/2)
a = e0757-¢/2)tng

c

N - ané K., 1
72 (cos’¢

N, =(N,—1)cotg
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Para: franja redonda cuadrada
S, = 1.0 1.3 1.3
S, = 1.0 0.6 0.8

Tabla 7.3b. Factores de capacidad de carga para las ecuaciones de Terzaghi [Bowles,

1996].

P ° N Ny N, Koy
0 5.7 1.0 0.0 10.8
5 7.3 1.6 0.5 12.2
10 9.6 2.7 1.2 14.7
15 12.9 4.4 2.5 18.6
20 17.7 7.4 5.0 25.0
25 25.1 12.7 9.7 35.0
30 37.2 22.5 19.7 52.0
34 52.6 36.5 36.0
35 57.8 414 42.4 82.0
40 95.7 81.3 100.4 141.0
45 172.3 173.3 297.5 298.0
48 258.3 287.9 780.1
50 347.5 415.1 1153.2 800.0

N¢, Ng ¥ N,, son factores de capacidad de carga, funcion del angulo de friccion interna del

suelo ¢.

Terzaghi propone las ecuaciones:
Para zapata corrida:

1
Oy =CN, +yD; Nq +§7/BN7

Para cimientos cuadrados:
gy =1.3cN,_ +yD; N, + O.4yBNy

Para cimientos circulares:
Oy =1.3cN, + D, N, + O.GyBNy

(7.4)

(7.5)

(7.6)

Para suelos puramente cohesivos, ¢ = 0, los valores de los factores de capacidad son: N¢ =

5.7, Ng=1yN,=0.
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7.4.5. Ecuacion de capacidad de carga de Meyerhof

Meyerhof (1951, 1963) propone una ecuacion de capacidad de carga similar a la de
Terzaghi, pero incluye un factor de forma sy con el término de profundidad Ngy. También
incluye los factores de profundidad d; y los factores de inclinacién i; para los casos en que
la carga de la zapata es inclinada respecto a la vertical.

También propuso utilizar los factores de inclinacion de la Tabla 7.4c para reducir la
capacidad de carga cuando la carga resultante fuera inclinada respecto a la vertical con un
angulo 6. Cuando el factor i, se utiliza, debe ser evidente que no se aplica cuando ¢ = 0°, ya
que se produciria un desplazamiento en la base. Ademas, todos los factores i; = 1.0 si el
angulo 6=0.

Hasta una profundidad de D = B, el valor de gy de Meyerhof no es muy diferente del valor
de Terzaghi. La diferencia se acentua en relaciones D/B mas grandes.

Tabla 7.4a. Ecuaciones de capacidad de carga [Bowles, 1996].

Meyerhof (1963).
Carga Vertical: Oy =CN,S,d, +0aN,s,d, +0.5/BN s d_
Carga Inclinada: Oy = CNd,i, +aN i, +0.57B'N d i,

a

N, =e"*" tan? (45 + gj

(N, —1)cot ¢

c

N
N, =(N,—1)tan(1.4¢)

Tabla 7.4b. Factores de capacidad de carga para las ecuaciones de Meyerhof [Bowles,
1996].

9 ° Nc Nq N,
0 5.14 1.0 0.0
5 6.49 1.6 0.1
10 8.34 2.5 0.4
15 10.97 3.9 11
20 14.83 6.4 2.9
25 20.71 10.7 6.8
26 22.25 11.8 8.0
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28 25.79 14.7 11.2
30 30.13 18.4 15.7
32 35.47 23.2 22.0
34 42.14 29.4 31.1
36 50.55 37.7 44.4
38 61.31 48.9 64.0
40 75.25 64.1 93.6
45 133.73 134.7 262.3
50 266.50 318.5 871.7

Tabla 7.4c. Factores de forma (s), de profundidad (d) y de inclinacidn (i) para la ecuacién
de capacidad de carga de Meyerhof [Bowles, 1996].

Factores Valor Para
Forma: B
s, =1+0.2K, n Cualquier ¢
=s, =1+0.1K B °
s, =s,=1+0. oL ¢>10
s, =s,=1 $=0
Profundidad: D
d . =1+0.2/K, B Cualquier ¢
D
dq= },=1+0. KpE ¢> 10
d,=d, =1 $=0
Inclinacion: 0° \
=1 =[1- Cualquier
c q ( 9ooj q ¢
° 2
1, =( _ioj $>0
¢
i, =0 para 6>0 $=0
Donde:
K, =tan®(45+¢/2) como en la Figura 7.2.
0 angulo de la resultante R medido desde la vertical sin un signo; es &= 0 para
todoij=1.0
B,L,D definidos previamente
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7.4.6. Ecuacion de capacidad de carga de Hansen

Hansen (1970) propone el caso general de la capacidad de carga y las ecuaciones del factor
N se muestran en la Tabla 7.5a. Esta ecuacion se observa facilmente que es una extension
del trabajo de Meyerhof (1951). La forma, la profundidad, y otros factores de Hansen que
componen la ecuacion general de capacidad de carga se dan en la Tabla 7.5c. Las
ampliaciones son los factores de base para situaciones en las que la zapata esta inclinada
respecto a la horizontal b; y para la posibilidad de una pendiente £ del terreno de apoyo, la
zapata debe tener factores de terreno g;.

La ecuacion de Hansen permite implicitamente a cualquier D/B y por lo tanto puede ser
utilizado tanto para cimentaciones superficiales (zapatas) y profundas (pilotes, pilas

caisson). Una inspeccion del término AN sugiere un gran aumento en Qg a gran
profundidad. Para poner limites en esto, Hansen utiliza

d, :1+O.42 D
B 5 (5 <t
d, =1+2tan(,5(1—sin¢)2E
d, ~1+04tan* 2 D
B —>1
B

d, =1+2tang(1-sin ¢)2 tanlg

Tabla 7.5a. Ecuaciones de capacidad de carga de Hansen [Bowles, 1996].

Hansen (1970).

General: G = CN,S,d,i,g.b, +aN,s,d,i g0, +05yBN s, d i g b,
cuando ¢=0
Se usa: (O :5.148u (1+Slc+d;—i;—bcl—glc)+(_]

Ng = igual como Meyerhof
N¢ = igual como Meyerhof

N, =15(N, —1)tang
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Tabla 7.5b. Factores de capacidad de carga para las ecuaciones de Hansen [Bowles, 1996].

4° Ne Nq N,
0 5.14 1.0 0.0
5 6.49 1.6 0.1
10 8.34 25 0.4
15 10.97 3.9 12
20 14.83 6.4 2.9
25 20.71 10.7 6.8
26 22.25 118 7.9
28 25.79 14.7 10.9
30 30.13 18.4 15.1
32 36.47 23.2 20.8
34 42.14 29.4 28.7
36 50.55 37.7 40.0
38 61.31 48.9 56.1
40 75.25 64.1 79.4
45 133.73 1347 200.5
50 266.50 3185 567.4

Tabla 7.5c. Factores de forma y de profundidad para su uso ya sea en las ecuaciones de
capacidad de carga de Hansen (1970) o Vesic (1973, 1975b) de las Tablas (7.5a) o (7.6a).

Utilice s, d. cuando ¢ = 0 sélo para las ecuaciones de Hansen. Los subindices H, V de
Hansen, Vesic, respectivamente.

Factores de forma Factores de profundidad
. B ° ' o
Sc(H)=0-2f (¢=0°) d, =04k (¢=0°)
N R
Se(h) —1.O+N—q'% d, =1.0+0.4k
N, B
sc(\,):l.0+—-t k =D/B para D/B<1
s, =1.00 para corrida k=tan™(D/B) para D/B >1
k en radianes
B . .
Sq(H) :1.0+fsm¢ d, =1+2tan¢(1-sin ¢)2 k
Sqv) =1.O+Etan @ k se ha definido anteriormente
L
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para todo ¢
B' —
S, () 21'0_0'4f >0.6 d, =1.00 para todo ¢
S, ) —1.0—0.4I >0.6

Tabla 7.5d. Factores de inclinacion de la carga (i), del terreno (g) y de base (b) para las
ecuaciones de capacidad de carga de Hansen (1970).

S Factores del terreno
Factores de inclinacion .
(base en pendiente)
05— 1- o=
o AG ° 147
1-i °
ic =i, - - =1.0- ﬂ S
TN -l % 147
0.5H, 1 5
i=1-— =g, =(1-0.5tan
‘ { V+Ac, cotA 9=9, = 2
2<a, <5
Factores de base
(base inclinada)
i —[10-_ O b,=-"T_ (4=0)
/ V + Ac, cot g 147
 —|10- (070 /450 =17 (4>0)
! V +Ac, cotg 147
2<a,<5 b, =exp(—2ntang)
b, =exp(—2.7ntang)
n en radianes

7.4.7. Ecuacion de capacidad de carga de Vesic

El procedimiento de Vesic (1973, 1975b) es esencialmente el mismo que el método de
Hansen (1961) con cambios selectivos. Los términos N¢ y Ng son los de Hansen, pero N, es
ligeramente diferente (ver Tablas 7.4b, 7.5b y 7.6b). También hay diferencias en los
términos de i, bj, y gi como se muestra en la Tabla 7.6c¢. La ecuacion de Vesic es mas facil
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de usar que la de Hansen porque Hansen utiliza los términos i en el calculo de los factores
de forma s; mientras que Vesic no.
Tabla 7.6a. Ecuaciones de capacidad de carga de Vesic [Bowles, 1996]

Vesic (1973, 1975).

Use las ecuaciones de Hansen (1970) citadas anteriormente

Nq = igual como Meyerhof
N. = igual como Meyerhof

N, =2(N,+1)tan¢

Tabla 7.6b. Factores de capacidad de carga para las ecuaciones de Vesic [Bowles, 1996].

4 ° N Ng N,
0 5.14 1.0 0.0
5 6.49 1.6 0.4
10 8.34 2.5 1.2
15 10.97 3.9 2.6
20 14.83 6.4 54
25 20.71 10.7 10.9
26 22.25 11.8 125
28 25.79 14.7 16.7
30 30.13 184 22.4
32 35.47 23.2 30.2
34 42.14 29.4 41.0
36 50.55 37.7 56.2
38 61.31 48.9 77.9
40 75.25 64.1 109.3
45 133.73 134.7 271.3
50 266.50 318.5 761.3

Tabla 7.6c¢. Factores de inclinacion (i), de terreno (g) y de base (b) para la ecuacion de

capacidad de carga de Vesic (1973, 1975b).

Factores de inclinacion

Factores del terreno
(base en pendiente)

. mH. , Yij
| :1_ ! :0 =_- i
¢ ACN. (¢=0) 0 =c 15 S en radianes
1-i 1-i
=1, — q >0 =j -9
©0 N1 (¢>0) 9 =1, 5.14tan¢ $>0

i, y m se definen a continuacion

i, definido con i,
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. Heoo | 2
i={10-——— =g, =(10-tan
‘ { V+Afcacot¢} a9, ( p)
Factores de base
(base inclinada)
m-+1
H. L
i =10-— 1 b, =0, =0
! [ V+Afcac0t¢} 9. (#=0)
- 2+BJL o1 28
®1+B/L ° 7 B.l4tang
2+L/B
M= iB b, =b, =(L.0-ntang)’

® Ecuaciones de capacidad de carga de Terzaghi, Meyerhof y Vesic

Las ecuaciones de Terzaghi, siendo la primera propuesta, han sido muy ampliamente
utilizadas. Debido a su mayor facilidad de uso (no es necesario para calcular, todos los
factores adicionales de forma, profundidad, y otros) se sigue utilizando —probablemente
mas de lo que deberia ser. S6lo son apropiados para una base cargada concéntricamente
sobre un terreno horizontal. No son aplicables para zapatas con un cortante horizontal y/o
un momento para las bases inclinadas.

Tanto los métodos de Meyerhof y de Hansen se utilizan ampliamente. EI método de Vesic
no se ha utilizado mucho. Como ya se sefial6 anteriormente, existe muy poca diferencia

entre los métodos de Hansen y Vesic, como lo demuestran los valores calculados de quy.

A partir de estas observaciones se puede sugerir lo siguiente:

Usar: Mejor para:

Suelos muy cohesivos donde D/B < 1 o por una estimacion
rpida de g, para comparar con otros métodos. No se debe
utilizar para zapatas con momentos y/o fuerzas horizontales o
para bases inclinadas y/o terreno en pendiente.

Terzaghi

Cualquier situacién que se aplica, segun las preferencias del

Hansen, Meyerhof, Vesic . e ) .
y usuario o la familiaridad con un método particular.

Cuando la base esta inclinada, cuando esta al pie de una ladera o

Hansen, Vesic
’ ! cuando D/B > 1.
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Es una buena practica utilizar al menos dos métodos y comparar los valores calculados de
Quit. Si los dos valores no se pueden comparar asi, utilizar un tercer método.

7.4.8. Capacidad de carga en zapatas con cargas excéntricas o inclinadas

Una zapata puede ser cargada excéntricamente de una columna concéntrica con una carga
axial y momentos sobre uno o ambos ejes como en la Figura 7.4. La excentricidad puede
resultar también de una columna que inicialmente no esta situada céntricamente o queda
fuera del centro cuando una parte de la zapata se corta durante la remodelacién y/o la
instalacién de nuevos equipos. Obviamente, la zapata no se puede cortar si el analisis indica
la presion del suelo recalculada, ya que podria provocar una falla de rodamiento.

@ Zapatas con excentricidad

La investigacion y la observacion [Meyerhof (1953, 1963) y Hansen (1970)] indicaron que
las dimensiones efectivas de la zapata se obtienen (Fig. 7.4) como

L=L-2e B =B-2e, (7.7)

Se debe utilizar en los analisis de capacidad de carga para obtener un area efectiva de
zapata definida como

A, =BL (7.8)

Y el centro de presion cuando se utiliza una distribucion rectangular de la presion de g’ es
el centro del area BL' en el punto A’”; por ejemplo, segun la Figura 7.4a:

26, +L=L
(7.9
e +c=1L/2
Sustituir para L y obtener ¢ = L'/2. Si no hay excentricidad sobre cualquiera de los ejes,
utilizar la dimension real de la zapata B’ o L.

El area efectiva de una base circular se puede calcular mediante la localizacion de la
excentricidad e4 en cualquier eje por arcos oscilantes con los centros que se muestran para
producir un &rea abcd, que luego se reduce a una base rectangular equivalente de
dimensiones B’ x L', como se muestra en la Figura 7.4b. Se debe ubicar la dimension B’ de
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modo que el borde izquierdo (linea c’'d’) sea por lo menos en la cara izquierda de la
columna situada en el punto O.

Para el disefio, las dimensiones minimas de una zapata rectangular con una columna central
de dimensiones wy x Wy Se requiere que sean

B, =4e, +W, B =2 +w,
L., =4e, +W, L=2e +w,

Las dimensiones finales pueden ser mayores que Bmin 0 Lmin basadas en la obtencion de la
requerida capacidad de carga admisible.

La capacidad de carga Gltima para zapatas con excentricidad, utilizando ya sea las
ecuaciones de Meyerhof o Hansen / Vesic, se encuentra en cualquiera de los dos métodos
siguientes:

Método 1. Utilice la ecuacién de capacidad de carga de Hansen o Vesic dada en la Tabla
7.5a con los siguientes ajustes:

a. Utilice B’ en el término BN,.

b. Utilice B’y L’ en el calculo de los factores de forma.
c. Utilice By L reales para todos los factores de profundidad.
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L Quit

no
)
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: oy Hj Y X V+ s
Lo aiitns STE o - L
M V = qui(B'L)/SF
! _ M, _ M,
I =g Ty
1

|g' using L’

€x

R=V

(a) Rectangular base

(b) Round base

Figura 7.4. Método para calcular las dimensiones efectivas de la zapata cuando es cargada
excéntricamente tanto para bases rectangulares y redondas [Bowles, 1996].

La capacidad de carga Gltima calculada gy Se reduce entonces a un valor admisible g, con
un factor de seguridad adecuado FS como

= G

= P.=Q.B'L’ 7.11
s Fs \% 0.B'L") (7.11)

Meétodo 2. Utilice la ecuacién general de capacidad de carga de Meyerhof dada en la Tabla
7.4a 'y un factor de reduccion R utilizado como

qult,des = qult,comp X Re (712)

Desde Meyerhof (1953) que sugirid este método, este sdlo debe ser utilizado con la
ecuacion de Meyerhof para calcular la capacidad de carga. EI método original de Meyerhof
dio curvas de reduccién; sin embargo, las siguientes ecuaciones son adecuadas para obtener
el factor de reduccion:

R,=1-2¢/B (suelo cohesivo)
_ (suelo no cohesivo y para (7.13)
R, =1-¢/B 0<e/B<0.3)
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Debe ser evidente a partir de la Figura 7.4 que si e/B = 0.5, el punto A’ cae en el borde de la
base y resulta una cimentacion inestable. En la practica, la relacion e/B es rara vez superior
a 0.2 y por lo general se limita a e < B/6. En estas ecuaciones del factor de reduccion las
dimensiones B y L hacen referencia al eje sobre el cual ocurre el momento en la base.
Normalmente, la mejor eficiencia de la base se obtiene mediante el uso de la mayor
dimension de la longitud L para resistir el volteo. Para bases circulares utilice B como el
diametro, y para formas octogonales utilice B como el didmetro efectivo de la base.

Alternativamente, se puede utilizar directamente la ecuacion de Meyerhof con B’ y L'
utilizados para calcular los factores de forma y profundidad y B’ utilizado en el término
0.5)B'N,.

@ Zapatas con cargas inclinadas

Las cargas inclinadas se producen cuando la zapata esta cargada tanto con una componente
(s) de carga vertical V y una horizontal H; (Tablas 7.5¢, 7.5d, 7.6¢). Esta carga es comun
para muchas zapatas de procesos industriales donde las cargas de viento horizontales estan
en combinacién con las cargas de gravedad. El disefio de la base del muro de contencién es
un caso clasico de una cimentacion tanto con una carga horizontal (la presion lateral de la
tierra) y vertical. La excentricidad da como resultado que la carga vertical no ha sido
inicialmente localizada en B/2 y de los efectos de la presion lateral de la tierra.

El equipo rodante (como en las fabricas de acero) y un numero de otros tipos de
cimentaciones industriales estan sujetas a cargas horizontales del material que pasa a traves
del equipo montado en la cimentacion o por jalar o empujar aplicando a la cimentacion el
mantenimiento, reparacién o reemplazo, o las operaciones normales. En cualquier caso, hay
una reduccion en los resultados de capacidad de carga con inclinacion de carga que la de
una cimentacion sujeta sélo a una carga vertical.

Los factores de inclinacion de las Tablas 7.4c, 7.5c, 7.5d y 7.6¢ se pueden utilizar con las
ecuaciones de capacidad de carga de Meyerhof, Hansen, o Vesic. Las ecuaciones de
Terzaghi no tienen una estipulacién directa de una reduccion en los casos donde la carga es
inclinada.

Los factores de inclinacién de Meyerhof ijy son razonablemente faciles de entender. Los
valores de Hansen se muestran con el exponente de o para iqy o para i,. Los terminos e
se utilizan porque Hansen (1970) dio & = 5, sin embargo. A finales de 1950 Hansen habia
sugerido utilizar el exponente de 2 para iqg y i, = (iq)z. En el paréntesis, Vesic habia
concluido que el exponente dependera un poco de la relacion L/B (o B/L), dando los
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exponentes m en la Tabla 7.6¢, con un valor limite inferior de m = 2, y un limite superior no
mas grande que 2. Los valores de Vesic se basaron en parte en los exponentes publicados
que vandesde 2<i;<5a3<ig=1i,<b5.

El autor sugiere que los exponentes de Hansen (1970) de 5 son demasiado grandes (usando
como guia tanto los valores de Vesic y los valores anteriores de Hansen). En lugar de ello,
los siguientes exponentes menos conservadores se deben utilizar en las ecuaciones de
Hansen:

Para iq usar exponente =2 a 3
Para i, usar exponente =3 a 4

® Uso de los factores de inclinacion

En el caso general de carga inclinada existe un componente horizontal paralelo a cada
dimension de base, definido como:

H = Hg paralelo a la dimension B
Para Hg = 0.0; icg, Igs, 1,8 SON todos 1.0

H = H_ paralelo a la dimension L
Para H. = 0.0; iy, igL, i, Son todos 1.0

Estos valores de H; se utilizan para calcular los factores de inclinacion para la ecuacion de
Hansen de la siguiente manera:

1. Calcule los factores de inclinacion mediante las ecuaciones dadas en las Tablas
7.5¢, 7.5d, 7.6¢ y utilizando ya sea el exponente dado en esas tablas o el que se
sugiere en el parrafo anterior.

2. Utilice los factores de inclinacion apenas determinados, para calcular los factores
de forma de Hansen como

S5 =0.2Bi. 4 /L s,. =0.2Li,, /B (casog=0)
N, Bi N, Li
S5 =1.0+ . s, =10+ .-t
' Nc L ' Nc B
Sqp =1+sing- B'iqu/L' Sy =1+sing- I_'iqu/B'
s, =1-0.4Bi,, /Li s, =1-04Li,, /Big

Limitacion: s,; > 0.6 (si es menor que 0.60 usar 0.60)
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Estos se utilizan en las siguientes modificaciones de la ecuacién "editada” de capacidad de
carga de Hansen:

Qi = NS, 50 g + AN, S, 5dqiq e +O.57B'Nys%Biva
o (7.14)
O =CNS  di. | + ﬁNqsq,quiqu +0.5LN s i,

Utilice el valor mas pequefio de gy calculado por cualquiera de las ecuaciones 7.14.

La ecuacion de Vesic para capacidad de carga con cargas inclinadas toma en cuenta la
direccion de la carga (Hg, Hy) en el célculo de los exponentes m para los factores de
inclinacion i; de las Tablas 7.5¢c, 7.5d y 7.6¢. Los factores i no se utilizan para calcular los
factores s, y Vesic siempre utiliza la minima dimension lateral “real” como B’ en el término
N, de la ecuacion general de capacidad de carga.

7.4.9. Efecto del nivel de agua freatica en capacidad de carga

El peso unitario efectivo del suelo se utiliza en las ecuaciones de capacidad de carga para el
calculo de la capacidad Gltima. Esto ya ha sido definido por g en el término aNq. Una

inspeccion minuciosa indica que el término de la cufia 0.5)BN, tambien utiliza el peso
unitario efectivo para el suelo.

El nivel de agua freatica es rara vez superior a la base de la zapata, ya que esto haria, por lo
menos, causar problemas en la construccion. Si lo esta, sin embargo, el término q requiere
ajuste de modo que la presion de sobrecarga sea un valor efectivo. Este calculo es una
operacion sencilla y que comprende el célculo de la presion en el nivel de aguas freaticas
»NAF< utilizando esa profundidad y el peso unitario himedo + la presion del NAF a la
base de la zapata utilizando esa profundidad x el peso unitario efectivo »” Si el nivel
freatico se encuentra en la superficie del suelo, la presion efectiva es aproximadamente la
mitad que con el nivel fredtico en o por debajo del nivel de la zapata, ya que el peso
unitario efectivo y’es aproximadamente la mitad del peso unitario saturado.

Cuando el nivel freadtico estd por debajo de la zona de la cufia [profundidad de
aproximadamente 0.5B tan (45+¢/2)], los efectos del nivel freatico pueden ser ignorados
para el calculo de la capacidad de carga. Cuando el nivel freatico se encuentra dentro de la
zona de cufa, algunas pequefias dificultades pueden ser obtenidas en el calculo del peso
unitario efectivo para utilizar en el término 0.5BN,, En muchos casos, este término puede
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ser ignorado por una solucion conservadora, ya que su contribucidén no es importante. En

cualquier caso, si se conoce B, se puede calcular el peso efectivo promedio y del suelo en
la zona de cufia como:

Ve :(ZH _dw)liwﬂ/humedoJrlz/'z(H _dw)2 (7.15)
Donde:
H =0.5Btan(45°+¢/2)
dw = profundidad al nivel freético debajo de la base de la zapata.
Jhamedo = peso unitario humedo del suelo en la profundidad d,,.
4 = peso unitario sumergido debajo del nivel fredtico = yar — .

7.4.10. Capacidad de carga en zapatas en o cerca de un talud

Caso |: Zapata Continua en la Superficie de un Talud

b
r.— TRSG

(1) FALLA DE CIMENTACION
(2) FALLA DE PIE
(3) FALLA DE BASE

Figura 7.5. Capacidad de carga ultima para zapatas superficiales situadas en o cerca de un talud
[NAVFAC, 1986].

Nivel de Agua > B

B
Quie = CNgg + 77 > N, (7.17)

Nivel de Agua en la Superficie del Suelo:
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B
Que = CNcq + Vb E N (7.18)

79

SiB<H:

Obtener N¢q de la Figura 7.7 para el Caso | con N, = 0.

Interpolar para valores de 0 < D/B < 1.

Interpolar qu; entre Ecuacion (7.17) y (7.18) para el agua en un nivel intermedio entre la
superficie del sueloy d, = B.

SiB>H:
Obtener N¢q de la Figura 7.7 para el Caso | con el nimero de estabilidad

N = — (7.19)

Interpolar los valores de 0 < D/B < 1 para 0 < N, < 1. Si N, > 1, la estabilidad del talud
controla la presion de carga ultima.

Interpolar gy entre Ecuacion (7.17) y (7.18) para el agua en un nivel intermedio entre la
superficie del suelo y do = B. Para el caso del agua en la superficie del suelo y la
disminucion repentina: sustituir ¢' por ¢ en Ecuacion (7.18)

$ =tan™ (u tan ¢} (7.20)

e

Suelo cohesivo (¢ = 0)
Sustituir en Ecuacion (7.17) y (7.18) D por B/2y N, = 1.
Zapata rectangular, cuadrada o circular:

_ |:qu|t para zapatacontinua } { q,, parazapata finita

ut = o . : de la Figura 1
como seindico anteriormente | | q,, parazapatacontinua
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Caso |l: Zapatas Continuas en Taludes

Figura 7.6. Zapatas continuas en taludes [NAVFAC, 1986].

Los mismos criterios que para el Caso I, excepto que Neg Y N,q se obtienen a partir de
diagramas para el Caso II.
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CASO1 CASOII
ANGULO DEL TALUD B
250 — — T \\
= \ —t =T ] R, \‘
Z>200 1 ,.L U Y\ N
< E: B} el
9 s 20° bp = 40° N Yo $=45
gﬂc = Y ‘\
O /‘ - ~\ AN
m o 40° \ N
2 100 S : . e g L
a) =
Z ors4& — 2407 = >
R = e o s N I AN W AN
% # 300 // \'¢:3|0° ~K¢:39° p=45°
g 25 Vo i '~¢-4Co N
< $o° 1P =30° G IN
4 ] —
(=4 ] i
5 I 300 S
< 5 -
= ¢:
|
OO | 2 3 4 5 10 20 40 60 80
D/B=1 Haos ANGULO DEL TALUD B, GRADOS
D/B=0 D/B=] w= o e o
D/B=0
ANGULO DEL TALUD §
B - 230 el o PPR-0
P a;‘ j‘/ o= s o N -
30° o
6 / / I/ \‘
53 d / 60° 90° NO:O
Z 7’ V4 L l\‘
S 5 PO Z NEOT | I b
g K// ~ ) )-'—' N(;\I R(\)EEESTABILIDAD
g a4 }OTGOO No:,o \n‘
E 7'1?00 \No:' N
@) 004 Ng 2= f——
%3"300 e c —p== N—z\ \\\
07l
5 /15 A ~ SR AN
A 2 y Pl —{No=3 \\\ AN
% 2 Y =
S é — No=4- No 7y \\
(e] =
1 L1
E 1 60° 5 \
0P s
Al
0 /] No: 5.53 : No=5.537 [~
0 | é 3 4 | ) 20 40 60 80
RELACIONb/BPARA N, =0 ANGULO DEL TALUD B, GRADOS
RELACION b/HPARAN, >0

Figura 7.7. Factores de capacidad de carga para zapatas superficiales situadas en o cerca de un
talud [NAVFAC, 1986].
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7.4.11. Ecuaciones de capacidad de carga para zapatas en suelos estratificados

Utilice la Figura 7.8 (La Capacidad de Carga de Zapatas en un Subsuelo Cohesivo de dos
estratos, por Button) para zapatas superficiales con carga vertical concéntrica en dos
estratos de suelo cohesivo.

PERFIL DE RESISTENCIA
G,/C,x1,CyfCy> 1
10
0.2
9
ESTRATO (2)
8
/B -7 5
03
7
RELACION C,/C, Q.4 6
- 02 04 06 08 Q) ot . e -
: 1214 16 18 20 2.2 24 26
i 4 /4

y / 7 RELACION C,/C,
. 5 /
NS
A/

/ V" /< VALOR DE T/B
50
- /
30

SIC,/C; EXCEDE LOS VALORES MOSTRADOS,
EL CIRCULO ES TANGENTE A LA SUPERFICIE /? /

~

\&
2.

N

20

DEL ESTRATO (2) 1 /
y 30
10

- / 20
1.25

7 6 5 4 3 2
RELACION T/B

FACTOR DE CAPACIDAD DE CARGA, N
lo) )
N
N

N.PARA ESTRATOS CON
RESISTENCIA CORTANTE CONSTANTE

N PARA CIRCULOS TANGENTES

o

Figura 7.8a. Capacidad de carga Ultima de dos estratos en un suelo cohesivo (¢ = 0) [NAVFAC,
1986].
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PERFIL DE RESISTENCIA
B—= CylCr<l TG 1
q |

‘ l l D//N/N/N

ESTRATO(1)

”
/

ESTRATO(2)

2

oo
Vi .
/, z
Z g ,
%/ —
RELACION C,/C, el i e 6
0.2 0.4 06 038 | |
5.53 5.53
I 1.0 12 14 1.6 1.8 2.0
5 |~VALOR DE mi/ﬂ RELACION C,/C,
4 2 / / EFECTODED
N

: /\9‘3 / D/B | Nep/Nc
7Y,
3 / A 0 1.00
/ 5 1.15
/ 1 124
2

1.36

FACTOR DE CAPACIDAD DE CARGA
Ne¢

w |

1.43

N¢ PARA CIMIENTOS CON ESTRATO SUPERIORDE
RESISTENCIA AL CORTANTE VARIABLE

S

1.46

LEYENDA

D = PROFUNDIDADDEEMPOTRAMIENTODELA ZAPATA

N¢ FACTORDE CAPACIDAD DE CARGA PARA ZAPATA CONTINUACOND =0
Nep = FACTORPARA ZAPATA CONTINUACOND > 0

Ner = FACTORPARA ZAPATARECTANGULARCOND =0

ZAPATA CONTINUA ZAPATARECTANGULAR

Qur =G NCD+}1) Nag:NCD |:1+02(%):I: Guie =G NCR +D

Nep/NeDE LA TABLA ANTERIOR

Figura 7.8b. Capacidad de carga ultima de dos estratos en un suelo cohesivo (¢ = 0) [NAVFAC,

1986].
Zapata Continua:
Quie =CN¢p +7D (7.17)
Zapata Rectangular:
B
Ner =Nep 1+O.2(Lj v Oy =CNeg +/D (7.18)
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7.4.12. Distribucion de esfuerzos verticales

La teoria de la elasticidad permite estimar en forma aproximada el incremento de esfuerzo
vertical en un punto de un medio semi—infinito sometido a una fuerza vertical uniforme

aplicada en la superficie:

a) Ecuacion de Boussinesq

5/2
o, = a%{ 1 2} (7.19)
27Z2° | 1+(r/2)
Donde:
Q= valor de la fuerza
r=  distancia horizontal del punto a la fuerza

z=  profundidad del punto

b) Ecuacion de Westergaard

32
o, =KQ 1 (7.20)
27Z% | K*+(r/Z)
Donde:
1-2v
K= 2(1-v) (7.21)

v=mbdulo de Poisson

¢) Ecuacion de Frolich

Q 1 (x+2)/2
4 7.22

Para determinar el esfuerzo vertical o; causado por una carga vertical repartida uniforme,
es necesario integrar las expresiones (7.19), (7.20) o (7.22) sobre el area donde se

distribuye dicha carga.
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0 0.2 0.4 0.6 0.8 1.0 0:/q
T T =
Westergaard’s =
e 0
. s e
Cor= k2| ] 8 ,ﬁ
N —1;) Z = 7
g T >;’/I(< // ol 1
vV, Pz
/// g/’ ~n=1,x=3
2.0 7
// ~C\(n=0.85)
==
// ?//‘\Cl(n =0.75)
3.0 /
)
1
i/
4011
,, {/ Approximate
I equivalent values
I .
54 075=5
0.85 = 4 Frohlich
1.0 = 3 Boussinesq
1.5 = Westergaard
6.0
7.0
8.0
9.0
10.0
zlr

Figura 7.9. Distribucion de esfuerzos [Zeevaert, 1983].

Existen soluciones exactas para esfuerzos bajo la esquina de superficies rectangulares
(Fadum) y soluciones gréficas aproximadas para el caso de areas de forma cualquiera
(Newmark). Recientemente [Damy y Casales, 1985], publicaron una solucion exacta para
areas triangulares que permite obtener también por sumas y restas la solucion
correspondiente a superficies poligonales de cualquier forma.

Para aplicar esta solucién, fue desarrollado un programa de computadora para aplicar la
solucion propuesta.
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@ Integracion de las ecuaciones de Boussinesq, Westergaard y Frolich
Célculos Preliminares:

A continuacion se describen las etapas previas de célculo para obtener la contribucion de
cada triangulo

a) X, =X, =X ¥;=Y; Yo, (i=0,i+1) (7.23)
b) F=X%Yia—%aYi (7.24)
©) LZJ&Q_KY+OQ_WY (7.25)
d) Cl — (XI (Xil+l - Xi‘ )+ y| (yil+l - yl )) (726)
e) C2 _ (Xil+1 (X;+1 - X; ); yi'+l(yil+1 - y| )) (7_27)
f) A=ZFL (7.28)
0) G=A%+1 (7.29)
Yy A
Carsa 1+1 (Ki+1 -3"_i+1)

uniforme q

z = profundidad bajo “07
en la cual se quiere valuar G,

-

X

Figura 7.10. Contribucién de cada triangulo al célculo del esfuerzo aplicado

Una vez ejecutadas las etapas previas de calculo, se aplica una de las siguientes formulas de
acuerdo con las condiciones estratigraficas del suelo, como sigue:

1. Ecuacion de Boussinesq

Esta ecuacion supone que el suelo es un medio homogéneo e isétropo.
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o, = q[tanl(CZ)—tanl(Cl)—tanl(Bz)+ tan*(B, )+ (Bzcjil)} (7.30)

AC

Je+ct

2. Ecuacién de Westergaard

Donde B, = =12)

Esta ecuacion supone que el suelo es un medio semi-infinito en el que el desplazamiento
horizontal es nulo, lo cual sucede en medios fuertemente estratificados.

G, = 2q[tan—l(cz)—tan‘l(Cl)—tan‘l(Wz)+tan‘1(Wl)] (7.31)
T
KAC, (i=12)

JKEAZ 4 14CE

3. Ecuacion de Frolich

Donde W, =

Esta ecuacion supone que el médulo de elasticidad del suelo varfa segin E = E, z**, donde
E, es el mddulo a una profundidad unitaria.

a) y =2, corresponde a un suelo estratificado

o, = M(jﬁ[tanl(\lz)—tanl(\ll)] (7.32)

-
Nl (i=12)

Donde J; =

b) x =3, corresponde a la ecuacion de Boussinesq

c) 1y =4, asuelos en que la compresibilidad se reduce con la profundidad, como en
las arenas

c5=4iJMﬁmlUQ—wn%%»H%—NJ (7.33)
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2 2
ponde M= 2CTA N = AT (i212)
G G+C,

7.4.13. Asentamientos inmediatos

El médulo de balasto se determina mediante el concepto de modulo de reaccién unitario
definido por:

k = (7.34)

q
o
En la que g es la carga unitaria y des el desplazamiento vertical.

Considere un disco muy rigido de radio R cargando la superficie del suelo. La reaccion del
suelo promedio es qa,; por lo que la carga total en el disco sera la siguiente:

Q=q, 7R (7.35)

Si las propiedades geométricas y mecanicas de los estratos del subsuelo son conocidas, y
suponiendo una distribucion de esfuerzo uniforme en el area cargada, podemos calcular el
desplazamiento vertical & en el centro con la férmula:

8, =Y M, -Ac; Az (7.36)
1

En qué My; es el médulo de deformacion a nivel de profundidad i. De las consideraciones
de gran rigidez de la cimentacion, el desplazamiento vertical promedio es & = 0.85&, Y el
modulo de reaccion para la cimentacién rigida con la superficie cargada A es
aproximadamente

K = G A

0.855, (7.37)

De la férmula 7.37, puede tenerse en cuenta que el modulo de reaccién es una funcion de
los siguientes factores:

1. Tamafo del area cargada.
2. Estratigrafia del subsuelo.
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3. Distribucion de esfuerzos en el subsuelo, que dependen de la rigidez de la
estructura de cimentacion.
4. Propiedades de esfuerzo—-deformacion de los estratos de suelo encontrados.

Por otra parte, se puede concluir que el valor de K no puede ser considerado una propiedad
mecanica constante del subsuelo. Este hecho puede ser visualizado en una gran area
uniformemente cargada considerada flexible. En tal caso, el asentamiento no es uniforme.
El asentamiento puede ser calculado aproximadamente en cualquier punto (x, y) del area
cargada con la férmula 7.36; por lo tanto, segun la definicion de 7.34 el valor de k puede
variar en consecuencia:

qu
En: M, -Ac, - Az
1

k, =

(7.38)

Por lo tanto, el modulo de reaccion unitario es una funcion de la posicion del punto en
cuestion dentro del area cargada. Los valores en cualquier punto de la superficie cargada,
en caso de condiciones del subsuelo compresible estratificado con la profundidad, se
pueden calcular practicamente hasta un esfuerzo de + 5% de la carga aplicada a la elevacion
del nivel de la cimentacion.

El asentamiento promedio de una cimentacion rigida de anchura 2B y longitud 2L que se
coloca en la superficie de una masa de suelo cohesivo isotropica de extension semi—infinita
puede ser estimado por

Spe =, (2B)(1-v*)M, -q, (7.39)

Donde el factor g es una funcion de la relacion L/B; para L/B = 10, se toma un valor del
orden de ¢ = 2.3. El médulo de deformacion del suelo M. se considera constante con la
profundidad, y g, es la carga unitaria promedio. De esta expresion, el promedio del médulo
de reaccion unitario puede ser determinado para un cimiento en un subsuelo elastico
isotrépico semi—infinito:

1

= a,(2B)(1-v*)M, (7.40)

Para un cimiento cuadrado ¢. = 0.95, y tenemos
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1
1.90B-(1-v2) M,

a

(7.41)

Cuando el subsuelo puede ser considerado que tiene las mismas propiedades mecénicas en
un éarea donde se colocan otras zapatas, podemos establecer la siguiente relacion entre el
valor de k para un cimiento de area (2B1) (2L1) y que para uno de area (2B5) (2L>):

E;__ B,
k,  a,B,

(7.42)

Se dijo anteriormente que el modulo de reaccién unitario no puede ser considerado como
una propiedad mecénica constante del suelo, ya que es también una funcion de la geometria
y la distribucion de la carga de la superficie cargada. Con el fin de ilustrar mejor este
hecho, considere un area circular cargada con una carga unitaria uniforme g, colocada en
una masa de suelo de extension semi—infinita con propiedades elasticas e isétropicas. El
modulo de deformacion eléstica M. es constante con la profundidad. En estas condiciones,
de la teoria de la elasticidad encontramos los desplazamientos verticales y, a partir de ellos
los valores k del area cargada en el centro y el borde, respectivamente:

: 5. =2M,(1-v?)R-q,, k =2
Centro: e e( ) G K 5.
A (7.43)
Borde: 5e=—Me(1—V2)R-qa, ke:$
T e
Por lo tanto
k, 7
k_:E (7.44)

De la discusion anterior, se concluye que los valores de k asumen diferentes magnitudes en
un area uniformemente cargada, y el modulo de reaccion unitario equivalente es 5/2 veces
mayor en el borde que en el centro de la superficie cargada. Ahora consideremos un disco
rigido de radio R en una masa de suelo compresible. EI material se supone, como antes,
elastico e isotropo con la profundidad. Cuando se aplica la carga, el disco sufre un
desplazamiento vertical igual en todos los puntos de la superficie del suelo. Bajo estas
condiciones, la teoria de la elasticidad da los siguientes valores:
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a) El desplazamiento vertical:
T
5, ==M,(1-v*)R 7.45
. =5 M. (1-v*)Rq, (7.45)

b) La distribucion de los esfuerzos de contacto:

a

9 = = (7.46)
7 (I

R2

De la férmula 7.46, se puede observar que en el centro de la zapata la reaccion unitaria es
0c = (1/2)qa, y el modulo de reaccion unitario sera k. = qa/28.. Para cualquier otro punto del
area cargada a una distancia r desde el centro:

q
k. =—1
r 5, (7.47)
El valor promedio es
q
k, =-2
73, (7.48)

En el borde del disco rigido (r = R) encontramos que el esfuerzo unitario ge asume valores
tedricamente muy altos; por lo tanto ke —» o0. Sin embargo, los suelos ceden debido al
comportamiento plasto—viscoso en el borde de la cimentacidn. Por lo tanto, los esfuerzos de
contacto no pueden alcanzar, en este lugar, valores muy altos. La importancia de este
fendmeno puede ser investigado suponiendo que en el rango elastico la distribucion del
esfuerzo de contacto es representada por la siguiente formula:

s
2 7.49
1—% (7.49)

En la que R es el radio del disco rigido, Cp es una constante que se determina, y g, €s la
reacciéon del suelo unitaria promedio. Ademas, como se dijo antes, debido al
desplazamiento vertical impuesto en el borde de la cimentacion, el esfuerzo es limitado en
magnitud debido a las propiedades visco—plasticas y a la relajacion del suelo. Por lo tanto,
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llamando a la limitacion del esfuerzo en el borde gep, podemos escribir la siguiente
hipétesis de trabajo propuesta por el autor (1945) para el equilibrio elasto—plastico:

7R%q, = J’: Gep (27zr)dr+J'0Rd q, (27r)dr (7.50)
Después de la integracion y llamando Rq/R = a, se obtiene

0, =, (1-2%)+2C0, [1—x/1—a2} (7.51)

7.4.14. Asentamientos por consolidacion

7.4.14.1. Consolidacion primaria

Es la ocasionada por el drenaje o salida de agua de la estructura del suelo y es una funcion
del incremento de esfuerzos que se transmiten a la masa de suelo, como consecuencia de las
sobrecargas de rellenos y de los pesos de los edificios. La carga aplicada externamente la
recibe la estructura del suelo y es el agua por ser casi incompresible la que toma
instantdneamente toda la carga, pero como es un fluido gradualmente se drena y la
transmite al esqueleto de los solidos, con el nombre de incremento de presion efectiva o de
los sélidos. La duracion de este proceso depende de la distancia que recorre el agua para
encontrar donde disipar su presion, que puede ser una lente permeable, la superficie donde
se pierde por evaporacion o las grietas o fisuras que pudieran existir dentro de la masa de
suelo. Esta pérdida de volumen de agua es la que se transforma en deformacion vertical o
asentamiento. En casi todas las zonas de la ciudad esta consolidacion primaria ocurre en un
lapso variable del orden de uno a cuatro afios.

7.4.14.2. Consolidacion secundaria

@ Terzaghi ampliado

Con este nombre se ha designado al modelo méas sencillo para tomar en cuenta la
compresion secundaria.

Consiste en afiadir a la deformacién por consolidacion primaria (expulsion de agua de los
poros), la debida a aquélla que se obtiene prolongando la porcidn recta de la curva de
consolidacion, como se muestra en la Fig. 7.11.

Se acepta que la compresion secundaria se debe a la deformacion de granos individuales
(por ejemplo, compresion de fibras organicas o paquetes de arcilla), y al movimiento
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relativo de los granos (por ejemplo, cambios en el espaciamiento promedio de las particulas
provocado por esfuerzos cortantes). El considerarlo de esta forma implica que:

e Al inicio de la consolidacion, sélo tiene lugar el fenémeno hidrodindmica, o bien,
se desprecia el fenémeno secundario, es decir, se aplica la teoria de Terzaghi.

e Lacompresion secundaria tiene lugar después de la consolidacion primaria.

e La compresion secundaria obedece una ley logaritmica en el tiempo; asi, en un
grafico semilogaritmico, la porcion secundaria es una linea recta.

e Los suelos con una compresibilidad alta exhibiran fuerte compresion secundaria.

El parametro con el que se determina la magnitud de la compresién secundaria es la
pendiente de dicha recta:

Ag
o =
Alogt

(7.52)

Donde ¢ es el cambio volumétrico durante el intervalo de tiempo considerado, después de
tu100%0

Otra manera usual de definir la compresion secundaria es mediante el coeficiente de
compresion secundaria C;

Ca=¢,(1+e) (7.53)

deformacion volumétrica

compresibilidad
primaria

compresibilidad
secundaria

tU100% tiempo esc. log

Figura 7.11. Modelo de Terzaghi ampliado: prolongar la porcion recta de la curva de
consolidacion [Jaime y Paniagua, 1990].
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En la Fig. 7.12 se muestran los coeficientes de compresion secundaria para diferentes
depdsitos; se observa que en los suelos con un &, menor de 0.1 %, la compresion secundaria
no es significativa; asi mismo, el valor de &, rara vez es mayor de 10%.

La magnitud de &, ha servido para clasificar la compresibilidad secundaria de los suelos,
como se muestra en la Tabla 7.7.

Tabla 7.7. Clasificacién de los suelos basada en su compresibilidad secundaria [Mesri, 1973].

€u, Y0 Compresibilidad secundaria
<0.2 Muy baja

0.4 Baja

0.8 Media

1.6 Alta

3.2 Muy alta
>6.4 Extremadamente alta

Los factores que influyen en el valor del coeficiente de compresion secundaria son (Mesri
1973, 1987): tiempo de permanencia de la carga, nivel de esfuerzos, relacion de incremento
de carga, tipo de estructura, estado de esfuerzos, velocidad de deformacion.
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8 Organic Marine Deposits (Keene, 1965)
’9’ 9 Boston Biue Clay (Horn and Lambe, 1965)
v 10 Chicago Blue Clay {Peck, Personal files)
11 Organic Silty Clay (Jonas, 1965)

7/ Organic Silt (Moran et al., 1958)
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Figura 7.12. Coeficiente de compresion secundaria vs contenido natural de agua, para depdsitos
naturales (Mesri, 1973).

Asi mismo, se han desarrollado algunas leyes fenomenoldgicas que relacionan el
coeficiente de compresion secundaria con otros pardmetros; por ejemplo, la relacién con el
indice de compresion, C.. Se piensa que la relacidon entre ambos coeficientes es lineal:

Ca=aC, (7.54)

Donde « es un coeficiente de proporcionalidad cuyo valor puede variar entre 0.02 y 0.08,
para todos los materiales geotécnicos, incluyendo arcillas, arenas y enrocamientos. Para la
mayoria de las arcillas inorganicas, a. = 0.04 + 0.01. Por ejemplo, para la arcilla de la
ciudad de Meéxico se ha encontrado o = 0.046 (Mesri et al., 1975), y valores de C,
comprendidos entre 0.1 y 0.001, dependiendo del nivel de esfuerzos [Jaime, 1988].

La principal ventaja de este modelo radica en su sencillez, tanto para aplicarlo, como en la
obtencion del Unico parametro involucrado: el coeficiente de compresion secundaria. La
desventaja es que se considera independiente la compresibilidad primaria de la secundaria.
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Después de la consolidacién primaria la estructura del suelo continla ajustandose a la carga
durante un tiempo adicional. Este asentamiento se denomina consolidacién secundaria o
compresion secundaria y puede continuar por muchos afios, pero a un ritmo
aproximadamente logaritmico. Al final de la consolidacion secundaria el suelo ha llegado a
un estado nuevo K,. El asentamiento total al contabilizar los dos, tanto de compresion
primaria AHp y secundaria AHs es

AH e =AH | + AH (7.55)

total
La pendiente de un terreno de deformacion contra el logaritmo del tiempo de registro mas
alla de la ubicacién de Do Se utiliza para obtener el indice de compresién secundaria C,,
calculado como

AH|
H, A
C,=—"1= < (7.56)
t2 t2
log-> log-2
4 b

Ahora, utilizando este indice C,, la compresion secundaria en el campo (0 asentamiento)
AH; después de algun tiempo t, = t; + At es calculado como

AH,=H,C, Iogtt—2 (7.57)

1

Donde en las anteriores dos ecuaciones

Hii = espesor de la muestra de laboratorio en tiempo t;

AHs = cambio en el espesor de la muestra en algun tiempo t, tomados de la curva
deformacion contra el registro del tiempo; se intenta utilizar un ciclo logaritmico

to = tiempo al final de la consolidacién primaria t; + At como acabamos de

definir y consistente con el c,. Encuentre el tiempo inicial del terreno t; mediante la
ecuacion (7.58), a continuacidn, ordenar para encontrar tgy (use T = 0.848 de la Tabla 7.8) y
t100 = t90/0.9; para At elegir algin lapso de tiempo conveniente.

T =24 (7.58)
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Tabla 7.8. Factores de tiempo para distribucion de presiones indicadas [Bowles, 1996].

U, % Caso | Caso Il

0 0.000 0.000

10 0.008 0.048

4T 20 0.031 0.090

U= T 30 0.071 0.115

40 0.126 0.207

v 50 0.197 0.281

4 60 0.287 0.371

70 0.403 0.488

g =T 80 0.567 0.652

U=l-—e* 90 0.848 0.933
100 00 ©

H¢ = espesor del estrato de campo consolidado al final de la consolidacion

primaria. ComUnmente se usa que el espesor inicial menos la consolidacién primaria es
muy grande, por ejemplo, mas del 10 por ciento del espesor inicial.

La pendiente de la rama secundaria de la curva deformacion frente al registro del tiempo es
casi una constante para un suelo remoldeado, pero que varia con la carga para muestras de
suelo “inalteradas”. Para muestras “inalteradas” de campo se debe obtener Ca como la
pendiente de la curva de presion en laboratorio mas cercana a la carga estimada en campo.

La consolidacién secundaria (o asentamiento) es solo un pequefio componente del
asentamiento total para la mayoria de suelos inorganicos. Para suelos altamente organicos
(por ejemplo, turba) el componente del asentamiento secundario puede ser mayor que el
valor de la consolidacién primaria.

@ Asentamientos por consolidacion

_CH jpg P+ 2P

AH = (7.59)
1+e, Po

AH =C_H log 24P (7.60)
Po
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Los asentamientos de suelos cohesivos saturados de grano fino, seran dependientes del
tiempo, y de la teoria de la consolidacion utilizada generalmente, aunque los métodos
elasticos pueden ser, y algunas veces son utilizados. Las ecuaciones (7.59) o (7.60) se
utilizan generalmente para los asentamientos de consolidacion, sin embargo, la forma
alternativa es dada por la ecuacion (7.61) como

AH =mApH =e H (7.61)

También se utiliza. Algunas autoridades utilizan de forma habitual este Ultimo formato de
ecuacion para los célculos de asentamientos tanto para arcilla y arena fina a media ya que
m, = 1/Es (el moédulo de elasticidad confinado) donde m, se determina en una prueba de
consolidacion.

En la aplicacion de la teoria de la consolidacién para calcular asentamientos en arcilla
tenemos tres factores a tener en cuenta:

1. Si el suelo es normalmente consolidado o preconsolidado (OCR > 1)

2. Estimar la relacion de vacios in situ ey, y obtener los suficientes indices de
compresion para definir el perfil de la capa de arcilla (s) adecuadamente

3. Estimar el incremento del esfuerzo medio Aq en el estrato de espesor H.

_ Ae C - Ae
log p,/ P, ° logp,/p

c

(7.62)

La relacion de vacios in situ ey por lo general se puede determinar razonablemente bien con
wy Y Gs y/o datos volumétricos—gravimétricos de la muestra de suelo en el anillo de
consolidacion utilizado para la prueba. Es habitual utilizar los valores en la altura media de
la capa de consolidacion, por lo que si la muestra de ensayo de consolidacion se encontraba
en una ubicacién diferente, la relacion de vacios a altura media puede ser calculada a partir
de reordenar la ecuacion (7.62) y definiendo Ae = ep—e y p2 = p’o + Ap’o para obtener

e=g,—C, Iog'OOJr—.AIOO (7.63)
Po
Donde:
€0 = relacion de vacios de la prueba a la profundidad z.
po=y%= presion de sobrecarga efectiva a la profundidad z.

Ap'o = v'(dz) = aumento o disminucién en p’y de la profundidad z.
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dz = profundidad de la profundidad de prueba z para la altura media del estrato y
puede ser (+) si esta por debajo o (-) si esta por encima.

Se puede observar que la relacion de vacios no es lineal (y probablemente los indices de
compresion no lo son tampoco), por lo que no se debe utilizar un estrato de espesor muy
grande H mas que Aq, €,, y C. se promedian en H/2.

El aumento de la presién media en el estrato de espesor H de la carga de la cimentacion
puede ser obtenido simplemente promediando el valor superior e inferior de la teoria de
Boussinesq para valores de H de hasta alrededor de 1 m. Para un espesor mayor se debe
utilizar un proceso de integracion numérica. La formula de la regla—trapezoidal es muy
adecuada para este (y otro tipo de integracion numérica) donde un incremento de
profundidad (o espacio) Ah = constante que se toma con valores finales p;, p, ¥ puntos
interiores de espaciado Ah. Esto da el area A del perfil de presion como

A:HAp:Ah[¥+ P, + Py +...+ pnlJ (7.64)
De la que el aumento de la presién media Ap en el estrato de espesor H es
A
Ap=— 7.65
P=1 (7.65)

Esto es, por supuesto, necesario para calcular p’o en la altura media de la capa de la misma.
Cuando la capa (s) es de alrededor de 2 m de espesor, se debe considerar la obtencién de
valores adicionales como C; y ey para que la capa pueda ser subdividida en capas de
espesor H; y el asentamiento total se calcula como:

AH =" AH, (7.66)
1

Se puede cuestionar la validez de utilizar el método de Boussinesq cuando el caso real es de
una o mas capas de suelos arcillosos con diferente C. (0 una 0 méas capas de suelos donde
ocurren los asentamientos inmediatos) por encima de una o mas capas de arcilla
consolidada. Aungue el método es ciertamente no exacto, a menos que exista una diferencia
significativa, por ejemplo por un factor de cinco o mas veces el modulo de esfuerzo—
deformacion de los dos materiales, el calculo mas refinado mejorara el aumento del
esfuerzo calculado muy pequefio [Morgan y Gerrard (1971)].
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7.5. Consideraciones en la practica de la Ingenieria Civil para losas de cimentacion

7.5.1. Introduccidén

El uso de losas de cimentacion resulta generalmente apropiado cuando la suma de las areas
de las zapatas aisladas o corridas que serian necesarias para transmitir la carga de la
estructura, sobrepasa el 50 por ciento del area total de la cimentacion. También pueden
usarse para reducir los asentamientos diferenciales, cuando el material de cimentacion es
heterogéneo. En el caso de terrenos de cimentacion compresibles, puede ser atractivo
desplantar la losa a cierta profundidad y cimentar la superestructura sobre un cajon para
reducir los asentamientos (efecto de flotacion). Esta solucion puede ademas estar dictada
por motivos arquitectonicos. Segun que el incremento neto de carga al nivel de desplante
resulte positivo, nulo o negativo, la cimentacion de que se trate se denomina parcialmente
compensada, compensada o sobrecompensada, respectivamente.

Una losa de cimentacion es una gran losa de hormigén utilizada para la interfaz de una
columna, o0 méas de una columna en varias lineas, con el suelo base. Puede abarcar toda el
area de la cimentacién o s6lo una parte. Una losa puede ser utilizada para apoyar los
tanques de almacenamiento a nivel o varias piezas de equipo industrial. Las losas son
comunmente utilizadas debajo de grupos de silos, chimeneas, y varias estructuras de torre.
Se convierte en una cuestion de definicion cuando las dimensiones de una zapata corrida
hacen la transicion para ser llamada una losa. La Figura 7.13 ilustra varias configuraciones
de losa como podria ser utilizada para edificios. Estas muestran abarcar toda la planta del
edificio, pero esto no es un requisito.

Una losa de cimentaciéon se puede utilizar cuando el suelo base tiene una capacidad de
carga baja y/o las cargas de las columnas son tan grandes que mas del 50 por ciento del area
estd cubierta por zapatas corridas convencionales. Es comun el uso de cimentaciones de
losa para sotanos profundos a fin de repartir las cargas de las columnas a una distribucion
de presion mas uniforme y para proporcionar la losa del suelo para el s6tano. Una ventaja
particular para los sétanos en o por debajo del nivel de aguas freaticas »NAF< es
proporcionar una barrera contra el agua. En funcién de los costos locales, y teniendo en
cuenta que una losa de cimentacion requiere acero de refuerzo tanto positivo como
negativo, uno puede encontrar que es mas economico utilizar zapatas corridas, incluso si
toda el area es cubierta. Las zapatas corridas evitan el uso de acero de refuerzo negativo y
pueden llevarse a cabo mediante el colado de zapatas alternas, con el fin de evitar el
encofrado, y utilizando paneles de fibra de espaciadores para separar las zapatas coladas
después.
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Las cimentaciones de losa pueden recibir soporte de pilotes en situaciones tales como alto
nivel de aguas subterrdneas (para controlar la subpresion) o donde el suelo base sea
susceptible a grandes asentamientos. Hay que sefialar que los esfuerzos de contacto en la
losa podran penetrar en el terreno con un mayor nivel de profundidad o tener mayor
intensidad relativa a una profundidad menor. Ambos factores tienden a aumentar los
asentamientos a menos que haya una compensacion de esfuerzo del suelo excavado de
manera que el incremento neto en la presién es controlado.
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Figura 7.13. Tipos comunes de losas de cimentacion [Bowles, 1996].

7.5.2. Tipos de cimentaciones a base de losa

La Figura 7.13 ilustra varias configuraciones posibles de cimentacion de losa.
Probablemente el disefio de losa mas comun consiste en una losa plana de concreto de 0.75
a 2 m de espesor y con refuerzo bidireccional continuo superior e inferior. Este tipo de
cimentacion tiende a ser en gran medida sobredimensionada por tres razones principales:

1. Costo adicional de los métodos de analisis que son, sin embargo, no exactos.
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2. El costo adicional de un sobredimensionado razonable de este elemento de la
estructura serd generalmente bastante pequefio con relacion al costo total del
proyecto.

3. El margen de seguridad adicional proporcionado por el modesto costo adicional.

7.5.3. Capacidad de carga de cimentaciones de losa

La losa de cimentacion debe estar disefiada para limitar los asentamientos a una cantidad
tolerable. Estos asentamientos pueden incluir los siguientes:

1. Consolidacidn, incluyendo los efectos secundarios.
2. Inmediato o eléstico.
3. Una combinacion de cantidades por consolidacion e inmediatos.

Una losa debe ser estable frente a una falla por corte profunda, que puede resultar en una
falla de rotacion, caracterizada por la falla al elevador Transcona [White, 1953], o una falla
vertical (0 punzonamiento). Una falla vertical uniforme por punzonamiento no seria
particularmente grave, ya que el efecto seria simplemente un gran asentamiento que
probablemente podria ser arreglado; sin embargo, como el asentamiento no es probable que
sea uniforme o previsto como tal, este modo de falla debe ser tratado con la misma
preocupacion que para la falla por corte profunda.

Las ecuaciones de capacidad de carga de las Tablas 7.3a, 7.4a, 7.5a, 7.6a se pueden utilizar
para calcular la capacidad del suelo, por ejemplo,

O =CN,S.i.d, +7DN,s i, d +EZBN sid (7.67)

cTce q979°97q 2 yrry

Oy =5.14s,, (1+s, +d, —i;)+q (7.68)

Utilice B = dimension minima de la losa y D = profundidad de la losa (Fig. 7.14). La
presion del suelo admisible se obtiene mediante la aplicacion de un factor de seguridad
adecuado (Tabla 7.1) y cualquier reduccion aplicable para losas de ancho B.
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Figura 7.14. Incremento en capacidad de carga mediante el uso de una losa de cimentacion
[Bowles, 1996].

7.5.4. Asentamientos de la losa

Las losas de cimentacion se utilizan comunmente donde los asentamientos pueden ser un
problema, por ejemplo, cuando un sitio contiene depositos irregulares o lentes de materiales
compresibles, cantos rodados suspendidos, etc. El asentamiento tiende a ser controlado a
través de lo siguiente:

1. El uso de una cimentacion mas grande para producir menores presiones de
contacto con el suelo.

2. El volumen desplazado del suelo (efecto de compensacion); en teoria si el peso de

la excavacioén es igual al peso combinado de la estructura y la losa, el sistema

“flota” en la masa de suelo y no se producen asentamientos.

Salvar los efectos atribuibles a

Rigidez de la losa.

Contribucion de la rigidez de la superestructura a la losa.

Permitir un poco los asentamientos mas grandes, por ejemplo, 50 en lugar de 25

mm.

O W

El efecto de compensacién debe permitir a la mayoria de los asentamientos de la losa,
incluso cuando la consolidacién es un problema o se utilizan pilotes, que se limiten de 50 a
80 mm. Un problema de preocupacion mas considerable es el asentamiento diferencial. Una
vez mas la losa tiende a reducir este valor. Podemos ver en la Figura 7.15 que los
momentos de flexion (6EI A/L?) y las fuerzas de cortante (12EI A/L®) inducidos en la
superestructura dependen de un movimiento relativo A entre los extremos de la viga. La
continuidad de la losa resulta en una cantidad supuesta de asentamiento diferencial un poco
menor en relacion al asentamiento total previsto frente a una zapata corrida de la siguiente
manera:
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Tipo de cimentacion

Asentamiento maximo
esperado, mm

Asentamiento diferencial
esperado, mm

Corrida

25

20

Losa

50

20

Asentamiento
A total
_/ )

I

A =asentamientos diferenciales

A%

M

E ) _SEIA
;__< / 'lf M0
2

V=2M/L

Figura 7.15. Reduccion de los momentos de flexion en la superestructura mediante el uso de losa
de cimentacién. EI momento de flexion M se basa en asentamientos diferenciales entre columnas y
no en el asentamiento total [Bowles, 1996].

El asentamiento diferencial puede ser tomado arbitrariamente como 20 mm (0.75 pulgadas)
si el asentamiento total previsto AH no es mas de 50 mm o se puede aproximar utilizando
un factor de rigidez K, [Comité ACI 336 (1988)] que define como

El
K, =—2°-
TER (7.69)
Elp puede tomarse como
3
El, =El, + T El,+ > EA (7.70)
12

Donde:
El, = rigidez a la flexion de la superestructura y la losa
E = maodulo de elasticidad compuesto por el marco de la superestructura
EF = rigidez a la flexion de la zapata o la losa
Es = maodulo de elasticidad del suelo
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Eah® . . .
Z = rigidez efectiva de los muros de corte perpendicular a B; h = altura; a =

espesor del muro
ZEIbi = rigidez de los diversos miembros que componen la resistencia en el marco

perpendicular a B
B = ancho de la base de la cimentacion perpendicular a la direccion de interés

ElI Comité ACI 336 sugiere que los asentamientos diferenciales de la losa estan
relacionados tanto con el asentamiento total estimado de la cimentacion AH y con el factor
de rigidez de la estructura K, de la siguiente manera:

Para K, Asentamiento diferencial esperado

0 0.5 x AH Para base larga
0.35 x AH Para base cuadrada

0.5 0.1 x AH

>0.5 Losa rigida; ningun asentamiento diferencial

Los analisis de asentamientos tendran que llevarse a cabo cuando el incremento neto de
presion excede la existente presion in situ p'o. Estos pueden ser asentamientos inmediatos
y/o por consolidacion ajustados para OCR y en funcion de la estratificacion del suelo
subyacente.

7.5.5. Disefio de losas de cimentacién

Hay varios métodos para disefiar una losa de cimentacion (o placa).

1.- Un método aproximado. La losa se divide en franjas cargadas por una hilera de
columnas vy resistido por la presion del suelo. Esta franja se analiza entonces como una
cimentacion combinada. Este método puede utilizarse cuando la losa es muy rigida y el
patrén de la columna es bastante uniforme en tanto espacio y cargas. Este método no se
recomienda en la actualidad debido a la gran cantidad de aproximaciones y la amplia
disponibilidad de programas de computadora que son relativamente faciles de usar, el
método del elemento finito en particular. Una losa es generalmente demasiado costosa y es
importante no utilizar los métodos de analisis mas refinados disponibles.

2.- Método flexible aproximado. Este método fue sugerido por el Comité ACI 336 (1988) y
se describe brevemente a continuacion, asi como las ayudas esenciales del disefio se
proporcionan.
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3.- Métodos de elementos discretos. En éstos la losa se divide en elementos por grillado.

Estos métodos incluyen los siguientes:

a. Método de diferencias finitas (MDF o FDM)
b. Método de elementos finitos (MEF o FEM)

c. Método de la red finita (MGF o FGM)

@ Meétodo flexible aproximado

El método flexible aproximado del Comité ACI 336 requiere los siguientes pasos:

1. Calcular la profundidad requerida de la losa basada en la accion en dos sentidos
en el caso de mayor (0 mas critico) carga de la columna (en la esquina, lateral, o
interior).

2. Calcular la rigidez de la placa D (desafortunadamente, el mismo simbolo que la
profundidad de la cimentacion).

3. Calcular el radio de rigidez efectiva L (Nota: la zona aproximada de cualquier
influencia de columna es ~ 4L).

4. Calcular los momentos radial y tangencial, la fuerza cortante, y la deflexion
utilizando las siguientes ecuaciones (los factores Z; de Hetenyi (1946), no son
faciles de calcular) donde la carga P actua:

P 1- .
M., =—4{Z4 T Za} (7.72)
M, :_Z{yczzl 1 z;} (7.72)
2
AH = i (desplazamiento vertical) (7.733)
8D
2
AH = iZ3 (a una distancia r de la carga) (7.730)
4D
P_.
VeeZ, (fuerza cortante) (7.74)
4L
Donde:

P = carga de la columna, kN o kips
3

E t
D =rigidez de la placa, como D = ¢ unidades de momento
g p 1ol ) ¢ )
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U = relacion de Poisson para la losa o placa (para concreto utilizar 0.15)
X = relacion de distancia r/L
Z; = factores basados en x (o de un programa de computadora)

S

L = radio de influencia definido como i/kﬁ
M, M; = momentos radial y tangencial en el punto de carga, por unidad de ancho en las

unidades de P, L
V = cortante por unidad de ancho de la losa o placa en unidades de P
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7.6. Consideraciones en el Reglamento de Construcciones para el Distrito Federal
[RCDF] y Normas Técnicas Complementarias [NTC] para cimentaciones someras
(zapatas y losas)

7.6.1. Acciones de disefio

Apartado 7-1
Seccion 2.3 (NTC sobre Criterios y Acciones para el Disefio Estructural de las Edificaciones)

&® Combinaciones de Acciones

La seguridad de una estructura debera verificarse para el efecto combinado de todas las acciones
gue tengan una probabilidad no despreciable de ocurrir simultaneamente, considerandose dos
categorias de combinaciones:

a) Para las combinaciones que incluyan acciones permanentes y acciones variables, se

consideraran todas las acciones permanentes que actlen sobre la estructura y las distintas
acciones variables, de las cuales la mas desfavorable se tomara con su intensidad maxima
y el resto con su intensidad instantanea, o bien todas ellas con su intensidad media cuando
se trate de evaluar efectos a largo plazo.
Para la combinacion de carga muerta mas carga viva, se empleara la intensidad méaxima de
la carga viva de la seccién 6.1, considerandola uniformemente repartida sobre toda el area.
Cuando se tomen en cuenta distribuciones de la carga viva mas desfavorables que la
uniformemente repartida, deberdn tomarse los valores de la intensidad instantanea
especificada en la mencionada seccién; y

b) Para las combinaciones gque incluyan acciones permanentes, variables y accidentales, se
consideraran todas las acciones permanentes, las acciones variables con sus valores
instantaneos y Unicamente una accidn accidental en cada combinacion.

En ambos tipos de combinacién los efectos de todas las acciones deberan multiplicarse por los
factores de carga apropiados de acuerdo con el Apartado 7-2.

c) Los criterios de disefio para cargas de viento y sismo, asi como para el de cimentaciones,
se presentan en las normas técnicas correspondientes. Se aplicaran los factores de carga
gue se presentan en el Apartado 7-2.

De acuerdo con lo sefialado en el apartado 7-1 de las Normas Técnicas Complementarias
sobre Criterios y Acciones para el Disefio Estructural de las Edificaciones, las
combinaciones de acciones a considerar en el disefio de cimentaciones seran las siguientes:
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a) Primer tipo de combinacion

Acciones permanentes mas acciones variables, incluyendo la carga viva. Con este tipo de
combinacion se revisaran tanto los estados limite de servicio como los de falla. Las
acciones variables se considerardn con su intensidad media para fines de calculos de
asentamientos u otros movimientos a largo plazo. Para la revision de estados limite de falla,
se considerara la accion variable mas desfavorable con su intensidad méxima y las acciones
restantes con intensidad instantanea. Entre las acciones permanentes se incluiran el peso
propio de los elementos estructurales de la cimentacion, los efectos del hundimiento
regional sobre la cimentacion, incluyendo la friccion negativa, el peso de los rellenos y
lastres que graviten sobre los elementos de la subestructura, incluyendo el agua en su caso,
los empujes laterales sobre dichos elementos y toda otra accion que se genere sobre la
propia cimentacion o en su vecindad.

b) Segundo tipo de combinacién

Acciones permanentes mas acciones variables con intensidad instantanea y acciones
accidentales (viento o sismo). Con este tipo de combinacion se revisaran los estados limite
de falla y los estados limite de servicio asociados a deformaciones transitorias y
permanentes del suelo bajo carga accidental.

La magnitud de las acciones sobre la cimentacion provenientes de la estructura se obtendra
como resultado directo del analisis de ésta. Para fines de disefio de la cimentacion, la
fijaciébn de la magnitud de todas las acciones pertinentes y de su distribucion sera
responsabilidad conjunta de los disefiadores de la superestructura y de la cimentacion. Se
estimaran con especial cuidado las concentraciones de carga que pueden generar en ciertas
partes especificas de la cimentacion los elementos mas pesados de la estructura (salientes,
muros de fachada, cisternas, etc.) y que son susceptibles de inducir fallas locales o
generales del suelo.

Tabla 7.9. Limites maximos para movimientos y deformaciones originados en la
cimentacién.®

a) Movimientos verticales (hundimiento o emersion)

Concepto | Limite

Enlazonal:

Valor medio en el area ocupada por la construccion: \

&) Comprende la suma de movimientos debidos a todas las combinaciones de carga que se especifican en el
Reglamento y las Normas Técnicas Complementarias. Los valores de la tabla son sélo limites maximos y en
cada caso habra que revisar que no se cause ninguno de los dafios mencionados al principio de este Capitulo.
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Asentamiento: | Construcciones aisladas 5cm @
Construcciones colindantes 25cm
En las zonas Il y Il1:
Valor medio en el &rea ocupada por la construccion:
Asentamiento: | Construcciones aisladas 30cm ©@
Construcciones colindantes 15cm
Emersion: | Construcciones aisladas 30cm @
Construcciones colindantes 15 cm

Velocidad del componente diferido

1 cm/semana

b) Inclinacién media de la construccion

Tipo de dafio

Limite

Observaciones

Inclinacion visible

100/(100 + 3 he) %

h; = altura de la
construccion en m

Mal funcionamiento de
grlas viajeras

0.3%

En direccidn longitudinal

c) Deformaciones diferenciales en la propia estructura y sus vecinas

Muros con acabados muy
sensibles, como yeso,
piedra ornamental, etcétera

Relacion entre el
asentamiento diferencial
entre extremos y el claro

Tipo de estructuras Variable que se limita Limite
Relacién entre el
Marcos de acero asentamiento diferencial 0.006
entre apoyos y el claro
Relacién entre el
Marcos de concreto asentamiento diferencial 0.004
entre apoyos y el claro
Muros de carga de tabique Relacion entre el
de barro o blogue de asentamiento diferencial 0.002
concreto entre extremos y el claro
0.001

Se toleraran valores
mayores en la medida en
que la deformacion ocurra
antes de colocar los
acabados 0 éstos se
encuentren desligados de
los muros

Paneles mdviles o muros
con acabados poco

Relacion entre el

sensibles, como asentamiento diferencial 0.004
mamposteria con entre extremos y el claro

juntas secas

Tuberias de concreto Cambios de pendiente 0.015

@ En construcciones aisladas seré aceptable un valor mayor si se toma en cuenta explicitamente en el disefio
estructural de los pilotes y de sus conexiones con la subestructura.
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| conjuntas | en las juntas |

Congruentemente con lo especificado en las Normas Técnicas Complementarias para
Disefio por Sismo respecto a efectos bidireccionales, para la revision de los estados limite
de falla de una cimentacion bajo este tipo de solicitacién, se deberan considerar las
acciones sismicas de la siguiente forma: 100% del sismo en una direccion y 30% en la
direccion perpendicular a ella, con los signos que para cada concepto resulten desfavorables
y se repetira este procedimiento en la otra direccion.

Para una evaluacion mas precisa de las acciones accidentales por sismo al nivel de la
cimentacion, serd valido apoyarse en un andlisis de interaccion dinamica suelo—estructura
recurriendo a métodos analiticos 0 numéricos aceptados para este fin. Se podra usar en
particular el método de la seccion A.6 del Apéndice A de las Normas Técnicas
Complementarias para Disefio por Sismo.

Ademas de las acciones anteriores, se consideraran las otras sefialadas en las Normas
Técnicas Complementarias sobre Criterios y Acciones para el Disefio Estructural de las
Edificaciones.

Se calcularan y tomaran explicitamente en cuenta en el disefio el cortante en la base de la
estructura y los momentos de volteo debidos tanto a excentricidad de cargas verticales
respecto al centroide del area de cimentacion como a solicitaciones horizontales.

7.6.2. Factores de cargay de resistencia

Los factores de carga, Fc, que deberan aplicarse a las acciones para el disefio de
cimentaciones seran los indicados en el apartado 7-2 de las Normas Técnicas
Complementarias sobre Criterios y Acciones para el Disefio Estructural de las
Edificaciones. Para estados limite de servicio, el factor de carga sera unitario en todas las
acciones. Para estados limite de falla se aplicara un factor de carga de 1.1 al peso propio del
suelo y a los empujes laterales de éste. La accion de la subpresion y de la friccion negativa
se tomaréa con un factor de carga unitario.

Apartado 7-2
Seccidon 3.4 (NTC sobre Criterios y Acciones para el Disefio Estructural de las Edificaciones)

@ Factores de Carga

Para determinar el factor de carga, Fc, se aplicaran las reglas siguientes:

a) Para combinaciones de acciones clasificadas en el inciso 2.3.2, se aplicard un factor de
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carga de 1.4.
Cuando se trate de edificaciones del Grupo A, el factor de carga para este tipo de
combinacion se tomaréa igual a 1.5;

b) Para combinaciones de acciones clasificadas en el inciso 2.3.b, se tomara un factor de
carga de 1.1 aplicado a los efectos de todas las acciones que intervengan en la
combinacion;

c) Para acciones o fuerzas internas cuyo efecto sea favorable a la resistencia o estabilidad de
la estructura, el factor de carga se tomara igual a 0.9; ademas, se tomara como intensidad
de la accion el valor minimo probable de acuerdo con la seccion 2.2; y

d) Para revision de estados limite de servicio se tomara en todos los casos un factor de carga
unitario.

Los factores de resistencia, Fg, relativos a la capacidad de carga de cimentaciones
determinada a partir de estimaciones analiticas o de pruebas de campo seran los siguientes
para todos los estados limite de falla:

a) Fgr =0.35 para la capacidad de carga ante cualquier combinacion de acciones en la
base de zapatas de cualquier tipo en la zona I, zapatas de colindancia desplantadas a
menos de 5 m de profundidad en las zonas 11 y 111 y de los pilotes y pilas apoyados
en un estrato resistente; y

b) Fr=0.70 para los otros casos.

Los factores de resistencia se aplicaran a la capacidad de carga neta de las cimentaciones.
7.6.3. Estados limite de falla

Para cimentaciones someras desplantadas en suelos sensiblemente uniformes se verificara
el cumplimiento de las desigualdades siguientes para las distintas combinaciones posibles
de acciones verticales.

En esta verificacion, tomando en cuenta la existencia, especialmente en las zonas | y 1l, de
materiales cementados fragiles que pueden perder su cohesién antes de que se alcance la
deformacion requerida para que se movilice su resistencia por friccién, se considerara en
forma conservadora que los suelos son de tipo puramente cohesivo 0 puramente
friccionante.

Para cimentaciones desplantadas en suelos cohesivos:

>OF
QA £ <c,N.F; +p, (7.75)
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Para cimentaciones desplantadas en suelos friccionantes:

ZQAF{pV(Nq ~1)+ yB;'y }FR +p, (7.76)

Donde:

ZQF. es la suma de las acciones verticales a tomar en cuenta en la combinacion
considerada en el nivel de desplante, afectada por su respectivo factor de
carga;

A es el area del cimiento;

P, es la presion vertical total a la profundidad de desplante por peso propio del
suelo;

P, es la presion vertical efectiva a la misma profundidad;
es el peso volumétrico del suelo;

C, es la cohesion aparente determinada en ensaye triaxial no—consolidado no—
drenado, (UU);

B es el ancho de la cimentacion;

N, es el coeficiente de capacidad de carga dado por:

N, =5.14(1+0.25D, /B+0.25 B/L ) (7.77)
Para D, /B<2y B/L<1;

Donde Dy, es la profundidad de desplante y L la longitud del cimiento; en caso de que Di/B
y B/L no cumplan con las desigualdades anteriores, dichas relaciones se consideraran
iguales a 2 y a 1, respectivamente;

Nq es el coeficiente de capacidad de carga dado por:

V4 2
N, =" tan?(45°+¢2) (7.78)
Donde ¢ es el angulo de friccion interna del material, que se define mas adelante. El
coeficiente Ny se multiplicard por: 1 + (B/L) tan ¢ para cimientos rectangulares y por 1 +
tan ¢ para cimientos circulares o cuadrados;
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N, es el coeficiente de capacidad de carga dado por:

N, =2(N, +1)tang (7.79)

El coeficiente N, se multiplicara por 1 — 0.4 (B/L) para cimientos rectangulares y por 0.6
para cimientos circulares o cuadrados; y

Fr es el factor de resistencia especificado en la seccion 7.6.2. Igual a 0.35 para cimientos
superficiales.

También podré utilizarse como alternativas a las ecuaciones (7.75) o (7.76) una expresion
basada en los resultados de pruebas de campo, respaldada por evidencias experimentales
confirmadas en los suelos del Distrito Federal.

Ademas, al emplear las relaciones anteriores se tomara en cuenta lo siguiente:

a) El parametro ¢ estara dado por:

b)

¢=Ang tan(atan ¢*) (7.80)

Donde ¢" es el angulo con la horizontal de la envolvente de los circulos de Mohr a
la falla en la prueba de resistencia que se considere mas representativa del
comportamiento del suelo en las condiciones de trabajo. Esta prueba debera
considerar la posibilidad de que el suelo pierda parte de su resistencia.

Para suelos arenosos con compacidad relativa D, menor de 67%, el coeficiente o
ser4 igual a 0.67 + D, — 0.75D,%. Para suelos con compacidad mayor que el limite
indicado, o serd igual a 1.

La posicién del nivel freatico considerada para la evaluacion de las propiedades
mecanicas del suelo y de su peso volumétrico debera ser la méas desfavorable
durante la vida util de la estructura. En caso de que el ancho B de la cimentacion sea
mayor que la profundidad Z del nivel freatico bajo el nivel de desplante de la
misma, el peso volumétrico a considerar en la ecuacion (7.76) sera:

y=y +Z/BNrn—7) (7.81)
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es el peso volumétrico sumergido del suelo entre las profundidades Z y (B/2) tan
(45° + 0/2); y
es el peso volumétrico total del suelo arriba del nivel freatico.

En el caso de combinaciones de cargas (en particular las que incluyen
solicitaciones sismicas) que den lugar a resultantes excéntricas actuando a una
distancia e del eje longitudinal del cimiento, el ancho efectivo del mismo debera
considerarse igual a:

B =B-2¢ (7.82)

Un criterio analogo se aplicara en la direccion longitudinal del cimiento para
tomar en cuenta la excentricidad respectiva. Cuando se presente doble
excentricidad (alrededor de los ejes X y Y), se tomaran las dimensiones reducidas
en forma simultanea, y el &rea efectiva del cimiento sera A’ = B'L".

Para tomar en cuenta, en su caso, la fuerza cortante al nivel de la cimentacion se
multiplicaran los coeficientes Nq y N¢ de las ecuaciones (7.75) y (7.76) por (1 —
tand)?, donde & es la inclinacion de la resultante de las acciones respecto a la
vertical.

En el caso de cimentaciones sobre un estrato de suelo uniforme de espesor H bajo
el nivel de desplante y apoyado sobre un estrato blando, se seguira el criterio
siguiente:

Si H > 3.5B se ignorara el efecto del estrato blando en la capacidad de carga.

Si 35B > H > 1.5B se verificara la capacidad de carga del estrato blando
suponiendo que el ancho del area cargada es B + H.

Si H < 1.5B se verificara la capacidad de carga del estrato blando suponiendo que
el ancho del &rea cargada es:

BlL+2/3(H/BY| (7.83)

En el caso de cimientos rectangulares se aplicara a la dimensién longitudinal un
criterio analogo al anterior.
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En el caso de cimentaciones sobre taludes se verificara la estabilidad de la
cimentacion y del talud recurriendo a un método de anélisis limite considerando
mecanismos de falla compatibles con el perfil de suelos y, en su caso, con el
agrietamiento existente. En esta verificacion, el momento o las fuerzas resistentes
seran afectados por el factor de resistencia especificado en el inciso 3.2.a.

En el caso de cimentaciones desplantadas en un subsuelo heterogéneo o agrietado
para el cual no sea aplicable el mecanismo de falla por corte general en un medio
homogéneo implicito en las ecuaciones (7.75) y (7.76), se verificara la estabilidad
de la cimentacion recurriendo a un metodo de andlisis limite de los diversos
mecanismos de falla compatibles con el perfil estratigrafico. Ademaés de la falla
global, se estudiaran las posibles fallas locales, es decir aquellas que pueden
afectar solamente una parte del suelo que soporta el cimiento, y la posible
extrusion de estratos muy blandos. En las verificaciones anteriores, el momento o
la fuerza resistente seran afectados por el factor de resistencia que sefiala el inciso
3.2.a.

No deberan cimentarse estructuras sobre zapatas aisladas en depdsitos de limos no
plasticos o arenas finas en estado suelto o saturado, susceptibles de presentar
pérdida total o parcial de resistencia por generacion de presion de poro o
deformaciones volumétricas importantes bajo solicitaciones sismicas. Asimismo,
deberan tomarse en cuenta las pérdidas de resistencia 0 cambios volumétricos
ocasionados por las vibraciones de maquinaria en la vecindad de las
cimentaciones desplantadas en suelos no cohesivos de compacidad baja o media.
Para condiciones severas de vibracion, el factor de resistencia a considerar en las
ecuaciones (7.75) y (7.76) debera tomarse igual a la mitad del definido en la
seccidn 3.2 para condiciones estaticas, a menos que se demuestre a satisfaccion de
la Administracion, a partir de ensayes de laboratorio en muestras de suelo
representativas, que es aplicable otro valor.

En caso de que se compruebe la existencia de galerias, grietas, cavernas u otras
oguedades, éstas se consideraran en el calculo de capacidad de carga. En su caso,
deberan mejorarse las condiciones de estabilidad adoptandose una o varias de las
siguientes medidas:

Tratamiento por medio de rellenos compactados, inyecciones, etcétera;
Demolicion o refuerzo de bovedas; y/o
Desplante bajo el piso de las cavidades.
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7.6.4. Estados limite de servicio

Los asentamientos instantaneos de las cimentaciones bajo solicitaciones estaticas se
calculardn en primera aproximacion usando los resultados de la teoria de la elasticidad
previa estimacion de los parametros elasticos del terreno, a partir de la experiencia local o
de pruebas directas o indirectas. Para suelos granulares, se tomara en cuenta el incremento
de la rigidez del suelo con la presion de confinamiento. Cuando el subsuelo esté constituido
por estratos horizontales de caracteristicas elasticas diferentes, se podrd despreciar la
influencia de las distintas rigideces de los estratos en la distribuciéon de esfuerzos. El
desplazamiento horizontal y el giro transitorios de la cimentacidn bajo las fuerzas cortantes
y el momento de volteo generados por la segunda combinacion de acciones se calcularan
cuando proceda, como se indica en las Normas Técnicas Complementarias para Disefio por
Sismo. La magnitud de las deformaciones permanentes que pueden presentarse bajo cargas
accidentales ciclicas se podrd estimar con procedimientos de equilibrio limite para
condiciones dinamicas.

Los asentamientos diferidos se calcularan por medio de la relacion:

AH =Z{ ae }Az (7.84)
0

1+e,

Donde

AH  es el asentamiento de un estrato de espesor H;

€o es la relacion de vacios inicial,

Ae es la variacion de la relacion de vacios bajo el incremento de esfuerzo efectivo
vertical Ap inducido a la profundidad z por la carga superficial. Esta variacion se
estimard a partir de pruebas de consolidacion unidimensionales realizadas con
muestras inalteradas representativas del material existente a esa profundidad; y

Az son los espesores de estratos elementales dentro de los cuales los esfuerzos pueden
considerarse uniformes.

Los incrementos de presion vertical Ap inducidos por la carga superficial se calcularan con
la teoria de la elasticidad a partir de las presiones transmitidas por la subestructura al suelo.
Estas presiones se estimaran considerando hipdtesis extremas de reparticion de cargas o a
partir de un analisis de la interaccion estatica suelo—estructura.
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Para evaluar los movimientos diferenciales de la cimentacion y los inducidos en
construcciones vecinas, los asentamientos diferidos se calcularan en un namero suficiente
de puntos ubicados dentro y fuera del area cargada.

7.6.5. Procedimiento constructivo de cimentaciones

Como parte del estudio de mecénica de suelos, debera definirse un procedimiento
constructivo de las cimentaciones, excavaciones y muros de contencion que asegure el
cumplimiento de las hipotesis de disefio y garantice la integridad de los elementos de
cimentacion y la seguridad durante y después de la construccion. Dicho procedimiento
deberé ser tal que se eviten dafios a las estructuras e instalaciones vecinas y a los servicios
publicos por vibraciones o desplazamiento vertical y horizontal del suelo.

Cualquier cambio significativo que se pretenda introducir en el procedimiento de
construccion especificado en el estudio geotécnico debera analizarse con base en la
informacion contenida en dicho estudio o en un estudio complementario si éste resulta
necesario.

® Cimentaciones someras

El desplante de la cimentacion se hara a la profundidad sefialada en el estudio de mecanica
de suelos. Sin embargo, debera tenerse en cuenta cualquier discrepancia entre las
caracteristicas del suelo encontradas a esta profundidad y las consideradas en el proyecto,
para que, de ser necesario, se hagan los ajustes correspondientes. Se tomaran todas las
medidas necesarias para evitar que en la superficie de apoyo de la cimentacion se presente
alteracion del suelo durante la construccion por saturacién o remoldeo. Las superficies de
desplante estaran libres de cuerpos extrafios o sueltos.

En el caso de elementos de cimentacion de concreto reforzado se aplicaran procedimientos
de construccion que garanticen el recubrimiento requerido para proteger el acero de
refuerzo. Se tomaran las medidas necesarias para evitar que el propio suelo o cualquier
liquido o gas contenido en él puedan atacar el concreto o el acero. Asimismo, durante el
colado se evitarad que el concreto se mezcle o contamine con particulas de suelo o con agua
fredtica, que puedan afectar sus caracteristicas de resistencia o durabilidad. Se prestara
especial atencion a la proteccion de los pilotes en la parte oriente de la zona 11l del Distrito
Federal donde el subsuelo presenta una alta salinidad.
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7.7. Comparativa
Reglamento de Construcciones para el
Préactica de la Ingenieria Civil Distrito Federal y Normas Técnicas
Complementarias
Es necesario juzgar el probable || La revision de la seguridad de una

funcionamiento de la cimentacion con
respecto a dos tipos de problemas. Por una
parte, toda la cimentacion, o cualquiera de
sus elementos pueden fallar porque el suelo
0 la roca sean incapaces de soportar la
carga. Por otra parte, el suelo o roca de
apoyo pueden no fallar, pero el
asentamiento de la estructura puede ser tan
grande o tan disparejo, que la estructura
puede agrietarse y dafarse. EI mal
comportamiento del primer tipo se relaciona
con la resistencia del suelo o roca de apoyo
y se llama falla por capacidad de carga. El
del segundo tipo estd asociado a las
caracteristicas de la relacion de esfuerzo—
deformacion del suelo o roca, y se conoce
como asentamiento perjudicial.

cimentacion ante estados limite de falla
consistird en comparar para cada elemento
de la cimentacion, y para ésta en su
conjunto, la capacidad de carga del suelo
con las acciones de disefio, afectando la
capacidad de carga neta con un factor de
resistencia y las acciones de disefio con sus
respectivos factores de carga. La revision de
la cimentacion ante estados limite de
servicio consiste en verificar que los
movimientos estimados que sufra una
cimentacion no excedan los valores
establecidos en las propias normas.

Comentario:

El Reglamento de Construccion del DF
habla de factores de seguridad, de factores
de carga y factores de reduccién para los
estados limites de falla y de servicio. Se
enfatiza que el Reglamento y sus Normas
establecen requisitos minimos, y reconoce
gue muy a menudo éstos son insuficientes
para asumir un razonable margen de
seguridad, en funcién de las dificultades que
enfrenta el disefio y construccion de
cimentaciones en la ciudad de México.

Comentario Final:

Se ha presentado un panorama del problema
de la capacidad de carga de cimentaciones,
que incorpora no solo las aportaciones mas
importantes, sino también las mejores
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soluciones disponibles 'y los valores
numéricos para los factores y coeficientes
de la capacidad de carga.

Se ha demostrado que las limitaciones mas
significativas de las teorias disponibles son
producto de la suposicion béasica de la
incompresibilidad del suelo.

7.8.  Resumeny conclusiones

Debera determinarse la capacidad de carga del conjunto subestructura — suelo, cuidando
que los esfuerzos cortantes inducidos al subsuelo no excedan la resistencia de éste, afectada
por un factor de seguridad razonable.

Los analisis deben hacerse considerando la condicién de carga estatica y su combinacion
con cargas accidentales, la omision de esto puede conducir a fallas.

La practica de la ingenieria civil, en el calculo de la capacidad de carga de zapatas
considera los célculos de acuerdo a: posicion del nivel freético, excentricidad de la carga,
inclinacion de la carga, cimentacion desplantada en talud homogéneo, cimentaciones en
suelos estratificados o influencia de otros factores. Por su parte, el Reglamento de
Construcciones para el Distrito Federal y las Normas Técnicas Complementarias, no toma
en cuenta todos estos factores.
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CAPITULO 8.
ANALISIS Y DISENO DE CIMENTACIONES
COMPENSADAS

8.1. Introduccidn

El disefio de cimentaciones compensadas tiene su razén de ser en suelos de alta
compresibilidad y baja resistencia al esfuerzo cortante, como es el caso de la denominada
Zona Il del Valle de México. El objetivo, como el propio nombre lo indica, es el de
sustituir el peso del suelo excavado por el peso de la construccion. Si el peso total del suelo
excavado es mayor al peso total de la construccion se dice que se trata de una cimentacion
sobrecompensada; si el peso total del suelo excavado es igual al peso total de la
construccion se tiene una cimentacion compensada y, si es menor, se trata de una
cimentacion semicompensada.

Al igual que cualquier estructura una cimentacién compensada tiene que cumplir con dos
requisitos fundamentales: debe ser capaz de transmitir las cargas de la estructura al suelo
con un amplio factor de seguridad y tener un comportamiento adecuado durante su vida
util, esto es, generar hundimientos totales y diferenciales menores a los especificados por el
proyecto o permitidos por la normatividad vigente.

El ingeniero de cimentaciones debera entonces verificar que la cimentacion elegida cumpla
con lo anterior, revisando la capacidad de carga del suelo y calculando las deformaciones
del suelo, tanto durante la construccion como posteriormente y no solamente en
condiciones estaticas de carga sino también en condiciones dindmicas, como puede ser por
viento o sismo.

En suma, una cimentacién compensada debera disefiarse y construirse tomando en cuenta
su comportamiento futuro que depende exclusivamente del cambio de esfuerzos efectivos
que se permiten durante la construccion, tanto de la excavacion como de la colocacion del
edificio, esto es:

#2554



CAPITULO 8
ANALISIS Y DISENO DE CIMENTACIONES COMPENSADAS

1) La carga del edificio es compensada por medio de esfuerzos efectivos y
subpresion del agua al nivel del desplante de la cimentacion. La estructura de
cimentacion se coloca a cierta profundidad de la superficie del suelo para obtener
mayor estabilidad y capacidad de carga. El cambio de esfuerzos efectivos debido
a la excavacion, debe conservarse en un minimo para reducir los desplazamientos
verticales de respuesta y el hundimiento subsecuente debido a la colocacion del
peso del edificio.

2) La cimentacién se disefia para satisfacer los hundimientos permisibles totales y
diferenciales del edificio y construcciones adyacentes.

I Sétano

E-E
E :.‘"'"i AT AT E
1
T e b ad :...-J. [ I ':
FETAPTTARTETYRET
i i i i ¥
L"T_: I |= : ' '_'

[Py SR [ S Y S
it I atts Wbl T bl |
I " TN il ¥
! i i i '
bemd be e bomd e ad

(e)

Figura 8.1. Tipo comun de cimentacion a base de cajon.

8.2.  Consideraciones en la practica de la Ingenieria Civil

8.2.1. Principios generales de disefio

La funcion de una losa de cimentacion es la de distribuir la carga sobre toda el area posible,
y dar una medida de rigidez a la subestructura para reforzarla y que puentee sobre areas
locales de suelos débiles o mas compresibles. El grado de rigidez que se da a una losa
también reduce el asentamiento diferencial. Las losas de flotacién y los sotanos (o
cimentaciones de cajon) se disefian con los mismos principios, pero tienen una funcion
adicional e importante en la que se utiliza el principio de flotacién para reducir la carga neta
en el suelo. De esta manera, el asentamiento total de la cimentacion se reduce y esto hace
que el asentamiento diferencial también disminuya. La flotacion se alcanza proveyendo una
subestructura ahuecada de tal profundidad que el peso del suelo removido de la excavacién
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sea igual o s6lo un poco menor que el peso combinado de la superestructura y la
subestructura [Tomlinson, 1996].

Los sétanos se deben disefiar para permitir que la subestructura se use con varios propdsitos
como bodegas de almacenaje o estacionamientos subterraneos. Esto requiere de areas
razonablemente largas del piso, sin paredes muy cercanas o columnas, el piso, por lo
general, debe consistir de una losa o de vigas y losas de una construccién absolutamente
pesada para dar el grado de rigidez requerido.

Las cimentaciones compensadas sin o con pilotes de friccion se usan en zonas donde
existen sedimentos lacustres o marinos de media a muy alta compresibilidad que se
extienden a gran profundidad. En estos ambientes el nivel superficial del agua se encuentra
generalmente cerca de la superficie del suelo, de tal manera que es indispensable
impermeabilizar la estructura de la cimentacion para obtener el beneficio del efecto de
flotacion por el agua. La estructura de cimentacion se disefia como una cimentacion
monolitica impermeable, esto es un cajon rigido que contiene la propia cimentacion y los
sotanos del edificio y queda constituido por la losa de cimentacion, los muros de retencion
y la losa de planta baja del edificio [Zeevaert, 1990].

En el disefio de cimentaciones compensadas el suelo se considera como un material de dos
fases, esto es: la fase sélida y la fase liquida y cada fase debe tratarse separadamente. La
fase sélida soporta parte del peso del edificio por esfuerzos efectivos y la fase liquida por
medio de presion hidraulica con una reaccion uniforme de acuerdo a la presion que pueda
asignarsele a la elevacion de la losa de cimentacion. Los esfuerzos efectivos producen
desplazamientos verticales de acuerdo con las propiedades esfuerzo—deformacidén-tiempo
del suelo.

Cuando la cimentacion compensada se disefia como un cajon rigido, los hundimientos
diferenciales no implican un problema especial dentro de la cimentacién misma. Sin
embargo, es necesario valuar las fuerzas cortantes y momentos flexionantes en la estructura
de cimentacion para poder alcanzar un disefio econémico y justificado. Por esta razén,
debera buscarse la compatibilidad de los desplazamientos verticales entre la masa del suelo
y la estructura de cimentacién, y por tanto encontrar la distribucion de esfuerzos de
contacto actuantes en la losa de cimentacion.

El disefio de una cimentacion compensada requiere una excavacion lo suficientemente
profunda para desarrollar la capacidad de carga necesaria, por un lado y por el otro, cumplir
con los hundimientos especificados. ElI comportamiento futuro de una cimentacién
compensada depende en gran parte de la ejecucion de la excavacion y del procedimiento
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que se utilice para el control de las condiciones hidraulicas en el subsuelo, para llevar a
cabo en seco la excavacion.

El abatimiento de los niveles piezométricos del agua en conjunto con la excavacion
produce en la masa del suelo cambios en los esfuerzos efectivos que se traducen en
desplazamientos verticales en el fondo de la excavacion, asi como desplazamientos
laterales de los lados de la excavacidn que reducen la superficie excavada. El levantamiento
del fondo de la excavacion, principalmente en suelos cohesivos se atribuye a efectos
elastoplasticos e hinchamiento debido a la adsorcion del agua en los minerales de arcilla del
suelo. Cuando la estabilidad de la cimentacién se ha tomado adecuadamente en cuenta y se
lleva a cabo con rapidez se tendra unicamente el fendmeno de la respuesta eléstica, debido
al alivio de los esfuerzos efectivos en la masa del suelo y posteriormente los
desplazamientos verticales producto de la recompresion de los sedimentos al colocar el
peso del edificio.

La excavacion debe disefiarse de tal manera de no permitir que se efectden inundaciones o
charcos en el fondo de la excavacion, evitando asi el efecto de reblandecimiento de los
suelos al penetrar moléculas de agua en la estructura arcillosa, lo que origina un
reblandecimiento que hace disminuir la resistencia y aumentar la compresibilidad del suelo,
dando como resultado desplazamientos verticales de consideracion que no fueron
programados durante el disefio.

Para disefiar una cimentacion compensada correctamente el ingeniero de cimentaciones
deberd de considerar la posicion geométrica de las columnas y sus cargas asi como las

condiciones mecéanicas de deformabilidad del subsuelo. Ademads, se deben estimar las
cargas dinamicas inducidas por el momento de volteo debido al sismo o viento.

8.2.2. Analisis de compensacion

El anélisis de compensacion se hace comparando el peso total de la estructura con el peso
total del suelo excavado.

Sea q la presion de contacto del edificio en ton/m?, igual al peso total de la construccién
W, entre el &rea de contacto A, esto es:

W
q=— (8.1)

Y pog la presion total del suelo al nivel de desplante de la cimentacién, esto es:
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d
Pog = D7 X AZ 8.2)
0

Donde:
”h es el peso volumétrico del estrato de suelo en ton/m* y Az es el espesor en metros.

De acuerdo a lo anterior:
Si q < pog Se tiene una cimentacion sobrecompensada
Si q = pog Se tiene una cimentacion 100% compensada y

Si q > pog Se tiene una cimentacion parcialmente compensada o semi compensada.

Cuando esto ultimo ocurre se tendrd, ademas, un incremento neto de esfuerzos al nivel de
desplante igual a:

AGd :q—pod (83)
8.2.3. Estabilidad de la cimentacion

— Capacidad de carga del suelo por resistencia al esfuerzo cortante

En este tipo de cimentaciones lo que se busca es sustituir el peso del suelo excavado por el
peso de la estructura y su cimentacién, por lo que la capacidad de carga del suelo no
constituye, en términos generales, el problema a resolver; es de mayor importancia el
correspondiente a los movimientos verticales, expansion y asentamiento, debidos al cambio
de esfuerzos que se produce por la excavacion para alojar la cimentacion y la recompresion
por el peso de la estructura.

Las cimentaciones compensadas tienen su razén de ser en suelos de alta compresibilidad y
baja resistencia al esfuerzo cortante.

La capacidad de carga puede estimarse con la expresion:

gy =9.7C+ 0o, (8.4)
Donde:
Jd es la capacidad de carga ultima.
C es la cohesion del material de apoyo.
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God €S el esfuerzo efectivo al nivel de desplante.

La capacidad admisible de carga se obtiene aplicando un factor de seguridad al término de
la cohesion, esto es:

5.7c
0. =F—S+God (8.5)
Donde
Oa es la capacidad admisible de carga
c es la cohesion media del suelo afectado por la superficie potencial de deslizamiento

cod €S el esfuerzo efectivo a la profundidad de desplante
FS es el factor de seguridad

De acuerdo con esta expresion, cuando el peso del suelo excavado peg = God + Uog €S igual al
peso total de la estructura y cimentacion q = ga + Uog, €l factor de seguridad tiende a ser
muy grande.

Es posible, cuando el suelo es el de tipo preconsolidado, aplicar un incremento de carga por
arriba del esfuerzo efectivo inicial, esto es:

_5.7c

Ao, =——
‘" FS

(8.6)

En este caso el factor de seguridad no debe ser menor de 3.

Debe tenerse cuidado ademas, de no rebasar el esfuerzo critico de compresion o carga de
preconsolidacion, ya que si se alcanza la rama virgen de la curva de compresibilidad se
pueden provocar grandes deformaciones. Para evitar lo anterior, debe cumplirse a cualquier
profundidad:

0z

(8.7)

Donde:
Ao, =Ac, x1,, |, es lainfluencia de la carga a la profundidad z.

— Capacidad de carga del suelo por esfuerzo critico o carga de preconsolidacion

42604



ANALISIS Y DISENO DE CIMENTACIONES: UNA COMPARACION DE PRACTICAS

El esfuerzo critico o carga de preconsolidacidon en suelos de alta compresibilidad queda
definido por el quiebre en la curva de compresibilidad. Si se rebasa este punto el suelo
puede sufrir cambios volumétricos de considerable magnitud que, desde el punto de vista
funcional, puede ocasionar la falla de la cimentacion. Por esta razon es conveniente que no
se rebase este nivel de esfuerzos en el suelo, contando ademas con un margen de seguridad
dada la precision con la que se determina este esfuerzo critico.

En estas condiciones el incremento neto méximo de esfuerzos que puede ponerse al nivel
de desplante esta dado por la expresion:

(sz — O )m’n

|,-FS (®8)

Aoy =

Donde

op:  €s el esfuerzo critico de compresion o carga de preconsolidacion a la profundidad z,
obtenido de pruebas de consolidacion.

6o esel esfuerzo efectivo a la profundidad z

I, es la influencia del area de contacto de la cimentacion a la profundidad z

FS es el factor de seguridad que en este caso debe ser mayor o igual a 2.

Aplicando alguna de las expresiones (8.5) o (8.8), o ambas, se podra elegir la profundidad
de desplante de la cimentacion més apropiada.

—  Verificacion de la estabilidad de la excavacion

La falla del fondo de la excavacion debera analizarse para verificar que no se presenta por
alguna de dos causas: flujo plastico o subpresion.

El factor de seguridad contra la falla por flujo plastico se calcula aplicando la expresion:

57-c
FS=——- (8.9)
O-od +qo

En este caso g, representa la sobrecarga en el hombro de la excavacién o bien, la presion
efectiva de contacto de edificios vecinos.

La falla de fondo por subpresion, se presenta cuando el peso total del bloque de suelo que
se encuentra por debajo de la excavacion es menor que la subpresion que se genera en el
acuifero mas cercano por debajo de aquel, esto es:
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Yo Ny 2 7,-Ah (8.10)

Si este es el caso, debera abatirse la presion en el acuifero mediante bombeo profundo en
éste ultimo.

8.2.4. Revision del comportamiento de la cimentacion

Una vez que se ha asegurado la estabilidad de la cimentacion deberd verificarse que su
comportamiento es satisfactorio y de acuerdo a los requerimientos del proyecto.

—  Expansiones elasticas
El cambio de esfuerzos provocado por la excavacion y posteriormente por la reaplicacion
de la carga, necesariamente generard cambios volumétricos en el subsuelo. Para valuarlos
se requiere conocer primero ese cambio de esfuerzos, el cual, aplicando la ecuacion de los
suelos finos saturados resulta:
Antes de realizar la excavacion:

pOZ = GOZ +UOZ (811)

Después de excavar:

piz = Giz + uiz (812)

Como lo que se quiere es el cambio en el esfuerzo efectivo puede escribirse:

O =0 = A0, =( Py, — Py ) —(Ug, — Ui, ) (8.13)
Ademas:
P, — P, =Py -1, (8.14)
Y
U, —U, =4, 7, (8.15)

La expansion que sufre un estrato de suelo por el alivio de esfuerzos Acexc €s:
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56 :(pe'Me)'d 'Ao-exc (816)

e es el factor de expansion, igual a (Acexc / 65)° %, para la arcilla del valle de México.
M. es el modulo de respuesta eldstica del suelo, obtenido mediante pruebas de
compresion simple con ciclos de histéresis.

8.2.5. Procedimiento constructivo

Hay cuatro métodos principales de construccién de s6tanos. Estos son como sigue:

a) En excavaciones con lados inclinados;

b) En excavaciones soportadas por madera (como tablestacas) o placas apiladoras;

¢) En excavaciones soportadas por un muro de diafragma de concreto reforzado
construido previo a la excavacion principal;

d) En excavaciones soportadas por un muro de pilote barrenado construido previo a
la excavacion principal.

4@ Construccion en excavaciones con lados inclinados

Esta es la forma mas economica de construccion para lugares donde hay suficiente espacio
alrededor de la subestructura para cortar hacia atras los lados de la excavacién hasta un
declive estable, y donde no hay problemas de comportamiento con grandes cantidades de
agua subterranea que podria llevar a la erosién y al hundimiento de los declives.

@ Construccion en excavaciones soportadas por madera o tablestacado

Este es un método apropiado de construccion para lugares donde no hay suficiente espacio
disponible alrededor de la excavacion para inclinar hacia atras los lados. Si las condiciones
del suelo permiten que el tablestacado se quite para ser reusado en otra parte, este método
de soporte de tierra es muy econdmico comparado con la alternativa del muro de
diafragma. El soporte por un sistema de placas horizontales de madera y en seccion H
verticales resulta también econdmico para suelos que se sostendran en una profundidad
corta por un periodo limitado de tiempo.

Donde los edificios, carreteras o servicios subterrdneos estan cerca de una excavacion, los
efectos en estas estructuras de movimientos debidos a la excavacion y a la construccion del
sotano necesitan ser trazados cuidadosamente. En particular, se deben considerar los
posibles efectos de bombeo de agua subterranea de excavaciones sobre los asentamientos
de la superficie del terreno alrededor de las excavaciones.
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La excavacion para sotanos profundos puede causar un asentamiento de la superficie del
suelo circundante. El asentamiento puede ser suficiente para causar dafos estructurales a
edificios cerca de la excavacion, y el rompimiento de las tuberias de drenaje y otros
servicios. Este asentamiento puede ser causado por

a) Un movimiento lateral de la cara de la excavacion debido a los efectos
acumulativos de fluencia de los miembros de las placas, apuntaladores o
sujetadores o anclajes que soportan dicha cara del corte del suelo;

b) Movimientos laterales debido a la deflexién elastica del muro de retencion del
sotano después de completar el relleno;

c) Ladisminucion del nivel del manto freatico alrededor de la excavacion debido al
bombeo durante la construccion;

d) Pérdida de tierra debida a los deslizamientos, levantamiento de la base, erosion,
etc., como resultado de métodos de construccion mal concebidos o descuido en la
ejecucion.

@ Construccién en excavaciones soportadas por un muro de diafragma (muros
milan)

Un muro de diafragma se construye por excavacion en una zanja que se soporta
temporalmente por una pasta de bentonita. Para alcanzar el nivel de la cimentacion el
refuerzo de acero se coloca hacia abajo en la franja, seguido por la colocacién de concreto
para desplazar la bentonita. Esta forma de construccion es apropiada para lugares donde las
obstrucciones en el suelo impiden que el tablestacado sea manejado y donde la ocurrencia
del agua subterranea es desfavorable para otros métodos de soporte. EI método también es
apropiado para lugares donde las consideraciones de ruido y vibraciones imposibilitan el
manejo del tablestacado y donde el levantamiento y alteracién del suelo debajo de las
cimentaciones existentes cerca de los margenes de la excavacion se deben evitar.

La rigidez del muro de diafragma en combinacion con el soporte por anclajes del suelo
precargado seguidos por un apuntalamiento con los pisos de la estructura permanente
puede, en comparacion con el soporte por tablestacado y cimbra o una abrazadera de acero,
reducir la deflexion interna de la estructura y, por lo tanto, el hundimiento del suelo que
rodea la excavacion.
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@ Construccion en excavaciones soportadas por un muro de pilotes barrenados
contiguos

En el sistema de pilotes barrenados contiguos de construccion de muros de contencion, los
pilotes barrenados se instalan en una hilera sola o doble y posicionados para que se toquen
0 estén muy cerca uno del otro. Los pilotes alternados primero se barrenan con un taladro
de poder y se cuelan. Luego se instalan los pilotes intermedios. El uso de entubacion para
guiar el barrenado da como resultado un espacio de 50-75 mm de ancho entre los pilotes.
El espacio puede ser mas ancho si el barreno se desvia de la vertical (es comin una
tolerancia de hasta 1 en 80). Estos orificios entre los pilotes pueden ser muy problematicos
en suelos granulares de carga de agua que escurren a través de las excavaciones. Se puede
usar un lechado para sellar los orificios pero puede no ser completamente efectivo.

El problema de impermeabilidad puede controlarse por el método de pilote secante de
pilotes barrenados entrelazados. Los pilotes alternados son primero barrenados y colados a
un espacio méas cercano que el del método contiguo. Los pilotes intermedios son después
instalados barrendndolos hacia afuera del suelo entre cada par seguido por el cincelado de
una ranura bajo los lados de sus pozos. El concreto es colocado después para rellenar el
hoyo barrenado incluyendo las ranuras, formando un entrelazado completo y un muro
impermeable.

El sistema de pilotes secantes es, por supuesto, mas costoso que el muro de pilotes
barrenados contiguos. Sin embargo cualesquiera de estos dos tipos sera preferible al muro
de diafragma en condiciones desfavorables, como en suelo intersectado por drenajes
profundos o s6tanos que pueden resultar en una completa pérdida de lechada de una zanja y
el colapso de los lados. Con ambos tipos es necesario un muro de frente.

8.3.  Consideraciones en el Reglamento de Construcciones para el Distrito Federal
[RCDF] y Normas Técnicas Complementarias [NTC]

Se entiende por cimentaciones compensadas aquellas en las que se busca reducir el
incremento neto de carga aplicado al subsuelo mediante excavaciones del terreno y uso de
un cajon desplantado a cierta profundidad. Segun que el incremento neto de carga aplicado
al suelo en la base del cajon resulte positivo, nulo 0 negativo, la cimentacién se denomina
parcialmente compensada, compensada o sobre—compensada, respectivamente.

Para el calculo del incremento de carga transmitido por este tipo de cimentacion y la
revision de los estados limite de servicio, el peso de la estructura a considerar sera: la suma
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de la carga muerta, incluyendo el peso de la subestructura, mas la carga viva con intensidad
media, menos el peso total del suelo excavado. Esta combinacién sera afectada por un
factor de carga unitario. El célculo anterior debera realizarse con precision tomando en
cuenta que los asentamientos son muy sensibles a pequefios incrementos de la carga neta.
Ademas, en esta evaluacion, deberan tomarse en cuenta los cambios posibles de materiales
de construccion, de solucion arquitectonica o de usos de la construccion susceptibles de
modificar significativamente en el futuro dicha carga neta. Cuando la incertidumbre al
respecto sea alta, la cimentacion compensada debera considerarse como poco confiable y
deberé aplicarse un factor de carga mayor que la unidad, cuidando al mismo tiempo que no
pueda presentarse una sobre—compensacion excesiva, 0 adoptarse otro sistema de
cimentacion.

La porcion de las celdas del cajon de cimentacion que esté por debajo del nivel
freatico y que no constituya un espacio funcionalmente (til, deberéa considerarse como llena
de agua y el peso de ésta debera sumarse al de la subestructura, a menos que dicho espacio
se rellene con material ligero no saturable que garantice la permanencia del efecto de
flotacion.

8.3.1. Estados limite de falla

La estabilidad de las cimentaciones compensadas se verificard como las
cimentaciones superficiales. Se comprobara ademas que no pueda ocurrir flotacion de la
cimentacion durante ni después de la construccion. De ser necesario, se lastrard la
construccion o se instalaran valvulas de alivio o dispositivos semejantes que garanticen que
no se pueda producir la flotacion. En la revision por flotacion, se considerard una posicion
conservadora del nivel freatico.

Se prestara especial atencion a la revision de la posibilidad de falla local o general
del suelo bajo la combinacion de carga que incluya el sismo.

8.3.2. Estados limite de servicio

Para este tipo de cimentacion se calcularan:

a) Los movimientos instantaneos debidos a la carga total transmitida al suelo por la
cimentacion, incluyendo los debidos a la recarga del suelo descargado por la
excavacion.

b) Las deformaciones transitorias y permanentes del suelo de cimentacion bajo la
segunda combinacion de acciones. Se tomara en cuenta que las deformaciones
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permanentes tienden a ser criticas para cimentaciones con escaso margen de
seguridad contra falla local o general y que los suelos arcillosos tienden a
presentar deformaciones permanentes significativas cuando bajo la combinacién
de carga estatica—carga sismica ciclica se alcanza un esfuerzo cortante que
represente un porcentaje superior al 90% de su resistencia estatica no—drenada.

¢) Los movimientos diferidos debidos al incremento o decremento neto de carga en
el contacto cimentacion—suelo.

Los movimientos instantaneos y los debidos a sismo se calcularan en la forma indicada en
el capitulo 7. El célculo de los movimientos diferidos se llevara a cabo en la forma indicada
en dicho inciso tomando en cuenta, ademas, la interaccion con el hundimiento regional. Se
tomara en cuenta que las cimentaciones sobre—compensadas en la zona lacustre tienden a
presentar una emersion aparente mucho mayor y mas prolongada en el tiempo que la
atribuible a las deformaciones elasticas y a los cambios volumétricos inducidos por la
descarga. Lo anterior es consecuencia de la interaccion entre la descarga y el hundimiento
regional cuya velocidad disminuye localmente al encontrarse el suelo preconsolidado por
efecto de la descarga. En la zona Ill y en presencia de consolidacion regional la sobre—
compensacion no sera superior a 10 kPa (1 t/m?) a menos que se demuestre que un valor
mayor no dard lugar a una emersion inaceptable ni a dafios a construcciones vecinas o
servicios publicos.

En el disefio y construccion de estas cimentaciones deberd tenerse presente que los
resultados obtenidos dependeran en gran medida de la técnica empleada en la realizacion de
la excavacion (capitulo 10).

8.3.3. Presiones sobre muros exteriores de la subestructura

En los muros de retencion perimetrales se consideraran empujes horizontales a largo
plazo no inferiores a los del agua y del suelo en estado de reposo, adicionando los debidos a
sobrecargas en la superficie del terreno y a cimientos vecinos. La presion horizontal
efectiva transmitida por el terreno en estado de reposo se considerard por lo menos igual a
50% de la presion vertical efectiva actuante a la misma profundidad, salvo para rellenos
compactados contra muros, caso en el que se considerara por lo menos 70% de la presién
vertical. Las presiones horizontales atribuibles a sobrecargas podran estimarse por medio de
la teoria de la elasticidad. En caso de que el disefio considere absorber fuerzas horizontales
por contacto lateral entre subestructura y suelo, la resistencia del suelo considerada no
debera ser superior al empuje pasivo afectado de un factor de resistencia de 0.35, siempre
que el suelo circundante esté constituido por materiales naturales o por rellenos bien
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compactados. Los muros perimetrales y elementos estructurales que transmiten dicho
empuje deberan disefiarse expresamente para esa solicitacion.

Se tomaran medidas para que, entre las cimentaciones de estructuras contiguas no se
desarrolle friccion que pueda dafar a alguna de las dos como consecuencia de posibles
movimientos relativos.

8.3.4. Procedimiento constructivo de cimentaciones

Como parte del estudio de mecanica de suelos, debera definirse un procedimiento
constructivo de las cimentaciones, excavaciones y muros de contencion que asegure el
cumplimiento de las hipotesis de disefio y garantice la integridad de los elementos de
cimentacion y la seguridad durante y después de la construccion. Dicho procedimiento
debera ser tal que se eviten dafios a las estructuras e instalaciones vecinas y a los servicios
publicos por vibraciones o desplazamiento vertical y horizontal del suelo.

Cualquier cambio significativo que se pretenda introducir en el procedimiento de
construccion especificado en el estudio geotécnico debera analizarse con base en la
informacién contenida en dicho estudio o en un estudio complementario si éste resulta
necesario.

® Cimentaciones someras

El desplante de la cimentacion se hara a la profundidad sefialada en el estudio de mecéanica
de suelos. Sin embargo, debera tenerse en cuenta cualquier discrepancia entre las
caracteristicas del suelo encontradas a esta profundidad y las consideradas en el proyecto,
para que, de ser necesario, se hagan los ajustes correspondientes. Se tomaran todas las
medidas necesarias para evitar que en la superficie de apoyo de la cimentacion se presente
alteracion del suelo durante la construccién por saturacion o remoldeo. Las superficies de
desplante estaran libres de cuerpos extrafios o sueltos.

En el caso de elementos de cimentacion de concreto reforzado se aplicaran procedimientos
de construccion que garanticen el recubrimiento requerido para proteger el acero de
refuerzo. Se tomaran las medidas necesarias para evitar que el propio suelo o cualquier
liquido o gas contenido en él puedan atacar el concreto o el acero. Asimismo, durante el
colado se evitara que el concreto se mezcle o contamine con particulas de suelo o con agua
fredtica, que puedan afectar sus caracteristicas de resistencia o durabilidad. Se prestara
especial atencion a la proteccién de los pilotes en la parte oriente de la zona Il del Distrito
Federal donde el subsuelo presenta una alta salinidad.
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Préctica de la Ingenieria Civil

Reglamento de Construcciones para el
Distrito Federal y Normas Técnicas
Complementarias

El objetivo, como el propio nombre lo
indica, es el de sustituir el peso del suelo
excavado por el peso de la construccion. Si
el peso total del suelo excavado es mayor al
peso total de la construccion se dice que se
trata de una cimentacion sobrecompensada;
si el peso total del suelo excavado es igual
al peso total de la construccién se tiene una
cimentacion compensada y, si €s menor, se
trata de una cimentacion semicompensada.

Se entiende por cimentaciones compensadas
aquellas en las que se busca reducir el
incremento neto de carga aplicado al
subsuelo mediante excavaciones del terreno
y uso de un cajon desplantado a cierta
profundidad. Segun que el incremento neto
de carga aplicado al suelo en la base del
cajon resulte positivo, nulo o negativo, la
cimentacién se denomina parcialmente
compensada, compensada 0  sobre-
compensada, respectivamente.

De acuerdo a lo anterior:

Si g < pos Se tiene una cimentacion
sobrecompensada

Si q = pog Se tiene una cimentacion 100%
compensada y

Si g > pog Se tiene una cimentacion
parcialmente  compensada 0  semi
compensada.

*k%k

En suma, una cimentacion compensada
debera disefiarse y construirse tomando en
cuenta su comportamiento futuro que
depende exclusivamente del cambio de
esfuerzos efectivos que se permiten durante
la construccion, tanto de la excavacion
como de la colocacion del edificio.

En el disefio y construccion de estas
cimentaciones debera tenerse presente que
los resultados obtenidos dependeran en gran
medida de la tecnica empleada en la
realizacion de la excavacion.

8.5.  Resumen y conclusiones

En ciudades o regiones, como es la Ciudad de México, donde se encuentran depdsitos de
suelos de alta compresibilidad que se extienden a gran profundidad se indica el uso de
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cimentaciones compensadas sin o con pilotes de friccion para reducir el problema de
hundimiento excesivo y obtener mayor estabilidad para el fendbmeno sismico.

Las Normas Técnicas Complementarias para Disefio y Construccion de Cimentaciones
establecen que “los elementos mecanicos requeridos para el diseno estructural de la
cimentacion deberan determinarse para cada combinacion de acciones”. Estas
combinaciones, tal como indican las Normas, comprenden dos casos:

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

b) Acciones permanentes mas acciones variables con intensidad instantdnea mas
acciones accidentales (viento o sismo)

La idea de sustituir la presion debida al peso propio del suelo, por otra de magnitud
equivalente, pero debida al peso del edificio que se desea construir, es sin duda una
ingeniosa solucion para cimentar en suelos deformables y poco resistentes; sin embargo,
conlleva el reto de considerar, comprender y modelar la interaccion entre el medio y la
estructura. Por lo tanto, el ingeniero de cimentaciones podra utilizar los métodos propuestos
desde un punto de vista de ingenieria préactica para el andlisis y disefio de este tipo de
cimentaciones.
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CAPITULO 9.
ANALISIS Y DISENO DE CIMENTACIONES PROFUNDAS

b e
L i -

9.1. Introduccién

Los pilotes son miembros estructurales de madera, concreto, y/o de acero que se utilizan
para transmitir cargas superficiales a niveles inferiores de la masa de suelo. Esta
transferencia puede ser por la distribucion vertical de la carga a lo largo del fuste del pilote
0 una aplicacion directa de la carga a un estrato inferior por medio de la punta del pilote.
Una distribucion vertical de la carga se realiza utilizando un pilote de friccion y una
aplicacion de carga directa se realiza en un pilote de punta, o soporte ultimo. Esta distincion
es puramente de conveniencia ya que todos los pilotes sostienen carga como una
combinacidn de resistencia lateral y soporte en la punta.

Los pilotes son un método conveniente de construccion de cimentaciones para trabajos
sobre agua, como rompeolas o pilar para puentes.

Los pilotes de friccién son aquellos que transmiten la carga al subsuelo principalmente por
friccion desarrollada a lo largo de su superficie lateral de contacto con el terreno.

Los pilotes de punta son aquellos que, desplantados en un estrato resistente, transmiten la
mayor parte de la carga a dicho estrato por medio de su punta.
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Figura 9.1. Friccion negativa en pilotes.

Generalmente, se reserva el nombre de pila a elementos de mas de 80 cm de didametro
colados en una perforacion previa. Las cimentaciones profundas pueden por otra parte
consistir en tramos de muros colados in situ cuyo disefio es semejante al de pilas.

La transmision de cargas de la estructura a los pilotes o pilas se hace a través de una
subestructura constituida generalmente por zapatas y/o reticulas de contratrabes.

Nota: En los siguientes parrafos, se hara referencia a pilote o pila de manera indistinta.
9.2. Consideraciones en la préactica de la Ingenieria Civil

9.2.1. Tipos de pilote

Se ha sefialado que las cimentaciones profundas se emplean cuando los estratos de suelo o
de roca situados inmediatamente debajo de la estructura no son capaces de soportar la
carga, con la adecuada seguridad o con un asentamiento tolerable. En este caso, las cargas
se transmiten por medio de pilotes o pilas.

En 1324 los aztecas llegaron a la cuenca lacustre de México, se asentaron en una pequefia
isla llamada Tenochtitlan “Piedra surgiendo del agua”, localizada en el lago de México—
Texcoco. Fundaron una ciudad a la cual llamaron México Tenochtitlan, actualmente la gran
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Ciudad de México. Debido a las caracteristicas del suelo, se vieron en la necesidad de
construir sus diferentes tipos de construcciones en suelo de muy baja capacidad de carga
por lo que ingeniaron el uso del “mezquite”, arbusto y arbol de diametros hasta de 15.0
centimetros, muy recto y resistente al agua al estar verde, por lo que en tramos de 2.0 a 3.0
metros, los hincaban muy juntos uno de otro, o bien, algunos atados entre si, logrando la
resistencia suficiente para soportar las cargas que se les aplicaban.

Existe una amplia gama de tipos y formas de pilotes. En cuanto a su material los hay de
concreto, acero y madera. Respecto al procedimiento constructivo pueden clasificarse en
precolados (hincados a vibropercusion, percusion o presion estatica) y colados in situ. De
acuerdo con la experiencia, los pilotes hincados tienen un comportamiento diferente al de
los colados in situ. Existen procedimientos de disefio que toman esto en cuenta [Tomlinson,
1986].

Por su forma de trabajo se dividen en pilotes de friccion, de punta y mixtos, segun se
describe a continuacion.

Los pilotes de adherencia o friccion transmiten al suelo las cargas de la estructura a través
de su fuste. En este caso, la carga transmitida por la punta, es pequefia debido a que el suelo
es blando o muy blando, por lo que la capacidad por punta es baja con respecto a la de
friccion.

Desde los afios 50's, se han empleado pilotes de friccion para evitar el fendmeno de
emersion de los edificios en lugares donde se presenta el fendmeno de consolidacion
regional, como es el caso de la ciudad de México. Si se usa un nimero reducido de pilotes,
esta solucion no elimina totalmente los asentamientos. Por otra parte un sobredisefio puede
llevar a problemas de emersion similares a los que causan las cimentaciones sobre pilotes
de punta.

Los pilotes de punta, transmiten el peso del edificio por su extremo inferior o punta a la
roca o estrato de suelo competente. Este tipo de pilote tiene como inconvenientes: a) en el
caso de hundimiento regional, que con el tiempo parezca que el edificio emerge; b) puede
provocar dafios a construcciones vecinas cimentadas por superficie y sobre pilotes de
friccidn; c) su capacidad de carga util puede reducirse por efecto de friccidon negativa.

Hay casos de pilotes que trabajan por friccion y apoyados en la punta.

Como consecuencia del hundimiento de la Ciudad de México, se han ideado pilotes de
punta especiales con dispositivos de control de desplazamiento en la cabeza del pilote.
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El peso del edificio es transmitido de la losa de cimentacion a la cabeza de los pilotes a
través de las anclas y el cabezal. Entre éste y los pilotes se colocan las celdas de
deformacion que son cubos de madera. Su funcionamiento supone que los cubos de madera
se deforman con igual velocidad con la que la superficie del terreno se hunde; sin embargo,
esto no ocurre en realidad ya que la madera tiene un comportamiento muy diferente al del
suelo. La cimentacién requiere de una conservacion continua de por vida, pues en caso
contrario a largo plazo los pilotes trabajarian de punta, bajo condiciones de carga criticas no
consideradas en el disefio.

Un segundo tipo de pilote especial, de utilizacion reciente, es el denominado pilote
penetrante de seccidn variable. Con estos pilotes también se pretende evitar que los
edificios emerjan, haciendo que la punta del tramo inferior esbelto penetre en la capa dura a
medida que la friccion negativa actia. Se ha utilizado en pocos edificios, requiriendo de
mayor estudio y de una construccion cuidadosa. La homogeneidad de la capa de apoyo es
fundamental, pues irregularidades en las propiedades pueden causar desplomes al penetrar
unos pilotes mas que otros.

La eleccion final del tipo de pilote para una obra la dictan las condiciones del subsuelo, si el
pilote es colado in situ o hincado, el probable comportamiento de la cimentacion, y la
economia.

9.2.2. Cimentaciones con pilotes de friccion

9.2.2. (a) Pilotes en suelos cohesivos

Los pilotes en suelos cohesivos generalmente actian como pilotes de friccion y, por lo
tanto, se debe adoptar el espaciamiento minimo centro—a—centro no menor que el perimetro
del pilote.

La capacidad de carga ultima por friccion de un pilote se puede estimar con la expresion:

Q =a(zcd, 4B ©1)
En la cual
o factor de correccion que depende de la resistencia no drenada del suelo
(Tomlinson, 1977)
Ci resistencia no drenada del suelo, correspondiente al estrato i
di espesor del estrato i
4B perimetro del pilote
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Jaime, et al., (1988) demostraron que el parametro o es igual a 1.2 para el caso de
las arcillas de la ciudad de México. Asimismo que las formulas anteriores permiten predecir
razonablemente la capacidad de carga de pilotes de friccion (de seccién cuadrada) hincados
en la arcilla de esta Ciudad.

Cuando se han extraido pilotes de friccion en la zona de lagos de la ciudad de
Meéxico, se ha observado que alrededor del fuste viene adherida una capa de arcilla, lo cual
indica que la superficie de falla no se desarrolla a lo largo del pilote, sino entre esta capa y
el suelo circundante [Jaime, 1990]. Por esta razén, Zeevaert (1973) sugiere que, al calcular
la resistencia por friccion de un pilote, se considere un diametro (o ancho) igual a 1.1 veces
el real del pilote.

La carga de falla Qy, de un pilote es igual a:

Q. = carga de friccion + carga de punta.

(Qu)f :a(zcidi)48+(NcSu +7D)Ab (9.2)
Donde
S factor de forma, que es de 1.0 para un fuste liso y de 1.2 para una pila
conica.
Cs promedio de adherencia entre el fuste y la arcilla;
As area del fuste del pilote;
N¢ factor de capacidad de carga por punta;
Ap area de la base del pilote;
Sy resistencia al corte no drenada en la base del pilote;
y peso volumétrico unitario de la arcilla;
D longitud efectiva del pilote dentro del suelo.

El peso de un pilote es aproximadamente igual a yDA,, por ello el término yDA, se
desprecia comdnmente. Por lo tanto, la carga, (Q.)r queda como:

(Q,); =sc,A +NAs, (9.3)
La carga admisible, Q,, viene dada por:

_ SCsAs + NcAbSu

(Qa )f F2 F1

(9.4)
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a=C,/s, (9.5)

El factor de capacidad de carga N. se puede considerar igual a 9 siempre y cuando el pilote
sea hundido al menos cinco didmetros dentro del estrato de carga.

Algunos autores recomiendan utilizar en el caso de estratos con resistencias similares el
promedio ponderado de los estratos.

@ Pilotes hincados

Los pilotes hincados en suelos cohesivos provocan cambios radicales en la resistencia del
suelo, y fendmenos como el remoldeo, el levantamiento del terreno, y el reblandecimiento
del suelo afecta a la adherencia desarrollada entre el pilote y la arcilla.

Con el paso del tiempo, la reconsolidacién de la arcilla alrededor del pilote se producira y
por lo tanto la adherencia dependera del tiempo transcurrido entre el hincado del pilote y la
carga del pilote o pruebas. La experiencia ha demostrado que al menos 30 dias deben
transcurrir entre el hincado y las pruebas a fin de que las condiciones de equilibrio se
restablezcan en la arcilla. Con algunas arcillas, 90 dias pueden ser mas adecuados. También
hay que sefialar que en cualquier otro sitio el factor de adherencia puede variar en cierta
medida de pilote a pilote.

El problema de la variacion del factor de adherencia ha sido estudiado por Tomlinson
(1957), Peck (1958), Nordlund (1959), Woodward et al. (1961), Flaate (1968) y Tomlinson
(1970, 1971).

La Figura 9.2, de Tomlinson (1969), muestra la variacion del factor de adherencia con la
resistencia al corte no drenada de la arcilla. La caida en el factor de adherencia con la
creciente resistencia de la arcilla es mas marcada.

Cabe sefialar que la Figura 9.2 s6lo se puede esperar para dar una indicacion aproximada de
la carga de falla de un pilote hincado en arcilla debido a la gran variacién en los factores de
adherencia de cualquier resistencia al corte determinada.

El factor « depende del material del pilote. La Figura 9.2 es para pilotes de concreto. Para
pilotes de acero y madera son otras las adherencias. En acero es ligeramente menor que en
concreto y en madera se suponen igual a los de concreto pero no se tiene mucha
informacion sobre esto.
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El trabajo de Tomlinson (1957, 1970, 1971), ha aclarado en gran medida la posicién en
relacion con los factores de adherencia para pilotes hincados en arcillas rigidas.
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Figura 9.2. Relacién entre el factor de adherencia para pilotes hincados y la resistencia al corte no
drenada de la arcilla [Tomlinson, 1969].

@ Pilotes colados in situ
El proceso de perforacion para colar un pilote perturba la arcilla en la vecindad inmediata
de la cavidad, incluso puede ocurrir la falla del pozo. La colocacién del concreto hace que
el agua sea absorbida por la arcilla que rodea el pilote, lo que lleva al reblandecimiento y a
una reduccion de la resistencia.

Skempton (1966) sugiere las normas de disefio, que se dan a continuacion.

La carga en el fuste, Qy, viene dada por:

Q, = A x0.45xs, 9.6)
La carga en la punta, Qp, viene dada por:

Qp = A x9xwxs, (9.7)

Donde
w=0.8paraB<1lmyO0.75paraB>1m;
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A area del fuste;

Ay area de la base;

S, promedio de la resistencia al corte no drenada a lo largo del fuste;
S resistencia al corte no drenada en la base.

La carga admisible para todos los tipos de pilotes es igual a la suma de la resistencia de la
base y a la friccion del fuste del pilote dividida entre un factor de seguridad adecuado
tomando en cuenta el rango de los factores de adherencia.

La carga admisible (Qa) qe punta Para pilotes colados en sitio, se da entonces de la siguiente
manera:

Para fustes lisos, (Qa) de punta = Total / 2, es decir FS = 2
Para pilotes acampanados, un factor de seguridad de 2.5 es razonable.

Total
i =——conB<2m
() Q="¢

Un factor de seguridad de 1.50 en la carga admisible (Qa) ge fuste Obtenida con la suma de la
resistencia de la base y de la friccion debe asegurar que el asentamiento no exceda un valor
tolerable.

_ Fuste Base

+
1.5 3

(i) Q.

Para B > 2 m, la carga de trabajo debe ser evaluada a partir de consideraciones de
asentamiento. Finalmente, los asentamientos de la estructura deben ser revisados.

@ Friccion negativa

Si una masa de suelo estd sufriendo asentamientos por un proceso de consolidacion en
desarrollo, sea bajo su propio peso o bajo el peso de un relleno o una sobrecarga, la
insercion de pilotes dentro de la masa interfiere con el asentamiento. Al tender el suelo a
deslizarse hacia abajo con respecto a los pilotes, ejerce un arrastre en ellos conocido como
friccion negativa.

Cuando los pilotes son hincados a través de estratos de arcilla blanda en materiales firmes,
seran sometidos a cargas causadas por la friccion negativa, ademas de las cargas
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estructurales. Tal asentamiento puede ser debido al peso del relleno sobrepuesto, al bajar el
nivel freatico, o como resultado de la perturbacién de la arcilla causada por el hincado de
los pilotes (particularmente pilotes de desplazamiento grande en arcillas sensitivas que
traen como consecuencia la reconsolidacion de la arcilla perturbada bajo su propio peso).

La carga transferida al pilote depende de:

e El material del pilote.
e Eltipo de suelo.
e Lacantidad y la velocidad del movimiento relativo entre el suelo y el pilote.

Parece que s6lo un movimiento relativamente pequefio, en el orden de 10 mm es necesario
para que ocurra la friccion negativa total.

La carga maxima extra por pilote en un grupo de pilotes debido a la friccion negativa, Qns
esta dada por:

Qu =A xS, xa (9.9)
O bien,
Q, = A XS, +W (9.10)
n

Cualquiera que sea la mas pequefia, donde As = area circunferencial de un pilote; Ay = area
circunferencial del grupo de pilotes; s, = promedio de la resistencia al corte no drenada a

lo largo de la longitud del pilote; o = factor de adherencia; W = peso flotante del suelo
dentro del grupo de pilotes; n = numero de pilotes.

Para reducir la friccion negativa, las siguientes medidas se han utilizado:

e En Holanda, por ejemplo, utilizando pilotes de concreto prefabricados con fustes
de pequefia area de seccion transversal en comparacion con la base (Plantema y
Nolet, 1957).

e Revestimiento de los pilotes con una pelicula ligera de asfalto con valor de
friccion comparativamente bajo. Sin embargo, los recubrimientos de este tipo
resultan costosos, y por lo comun es mas econdmico proveer la friccién negativa
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al incrementar la profundidad de penetracién para ganar friccion adicional como
fuerza de sostén de los pilotes.

e Haciendo una perforacion previa del orden de 0.90 del diametro o base del pilote
(0.9 [D 6 B]) se puede reducir sustancialmente la friccion negativa [Jaime, 1990].

Esta carga adicional debida a la friccion negativa puede ser tan grande como para causar el
exceso de esfuerzo en el material del pilote o puede llevar a grandes asentamientos, 0
incluso a la falla, en el suelo de soporte subyacente.

Bjerrum (1973) llamé la atencion sobre el hecho de que la adherencia que se desarrolld
entre un pilote y la arcilla fue dependiente no s6lo del material del pilote, el tipo de arcilla,
el tiempo transcurrido entre la instalacion del pilote y la prueba, y la presencia o no de otro
material superior a la arcilla, pero también en la velocidad de deformacion relativa entre el
pilote y el suelo. Para arcillas compresibles suaves, se sabe que cuanto menor sea la
velocidad de deformacion relativa, menor sera la adherencia desarrollada. Para los casos en
que la velocidad de movimiento relativo es alta, el procedimiento antes descrito puede ser
utilizado para estimar la magnitud de las fuerzas de friccion negativa. Cuando la velocidad
del movimiento es pequefia, Bjerrum sugirio que la friccion negativa, s,, podria estimarse a
partir de la ecuacion simple:

s, = Kp, (9.11)

K = 0.25 para arcilla muy limosa,
= 0.20 para arcillas de baja plasticidad,
= 0.15 para arcillas de plasticidad media,
= 0.10 para arcillas altamente plasticas.

P, es la presion efectiva de sobrecarga

Basado en una ecuacion de capacidad de carga presentada por Brinch Hansen (1968), que
toma en consideracion la penetracion de una cimentacion en el estrato resistente, Simons y
Huxley (1975) han presentado una serie de soluciones incorporando como variables:

e Diametro del pilote.

e  Penetracion del pilote en el material granular.

e Angulo de la resistencia al corte del material granular.

e  Presion de sobrecarga efectiva en la superficie del material granular.
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Estas soluciones permiten obtener la capacidad de carga de un pilote, una vez que el angulo
de friccion y la reduccidn en la presion de sobrecarga efectiva en la superficie del material
granular debido a la friccion negativa, han sido evaluados.

El Codigo Noruego de Practicas para Pilotes (1973) recomienda:

e  Que la friccion negativa se calcule a una profundidad D, donde el suelo se asiente
5 mm maés que los pilotes.

e Un limite maximo para el peso sumergido del suelo que puede ser transferido a un
grupo de pilotes de un area de proyecto B x L se obtiene considerando un
volumen de suelo igual a D x (B + D/4) x (L + D/4).

Esto es considerado satisfactorio para operar con el valor minimo calculado para la carga
por friccion negativa.

El revestimiento de asfalto de los pilotes permite obtener una reduccién significativa en las
fuerzas por friccion negativa. Las mediciones muestran que los recubrimientos de asfalto
han reducido adherencias de 50 a 60 kPa para pilotes sin recubrimiento, de 5 a 15 kPa para
pilotes recubiertos. Para pilotes de acero, un espesor de revestimiento de asfalto de 1 mm
debe ser utilizado, y para pilotes de concreto, un espesor de 2 mm es sugerido. Deben
tomarse medidas para evitar dafios al revestimiento durante el hincado del pilote,
utilizando, por ejemplo, bases de pilote alargadas o hincar dentro de una cubierta si el
material granular que se recubre esta presente.

9.2.2. (b) Pilotes en suelos granulares

La capacidad de carga del pilote se puede predecir con base en:

e Teoria de capacidad de carga

e  Prueba de cono holandés

e Ensayo de penetracion estandar
e Formulas de pilotes hincados

® Teoria de capacidad de carga
Q. = AP (N, ~L}+ AKp,,, tans 012)

Donde
p’ presion de sobrecarga efectiva en la base del pilote;

+305¢



CAPITULO 9
ANALISIS Y DISENO DE CIMENTACIONES PROFUNDAS

P’ prom promedio de la presién de sobrecarga efectiva a lo largo de la longitud del
pilote;

K coeficiente de presion de tierra;

o' angulo de friccion de la relacion suelo—pilote (Terzaghi: Y, para concreto);

Ay area de la base del pilote;

As area del fuste del pilote;

Nq factor de capacidad de carga;

Qu carga de falla en el pilote.

Hay muchas relaciones que se han propuesto entre Nq y ¢'. Tomlinson (1969) ha sugerido,
para el disefio de pilotes, utilizar el trabajo de Berezantsev (1961) y esta relacion se da en la
Figura 9.3.

Los valores Nq establecidos por Berezantsev et al., que toman en cuenta la proporcion
profundidad-ancho del pilote confirman el criterio practico mas cercano de la falla del
pilote. Los valores de Berezantsev de Ny se muestran en la Figura 9.3. Los valores de ¢ se
obtienen con las pruebas de penetracién in situ. Se podria discutir que dado que el
hundimiento compacta el suelo bajo el pilote, el valor de ¢ debe en todos los casos,
representar las condiciones mas densas. Este no siempre es el caso. Por ejemplo, cuando los
pilotes son hincados en arena suelta, la resistencia es baja y se produce poca compactacion
del suelo. Sin embargo, cuando son hincados en un suelo denso, la resistencia aumenta
rapidamente y el suelo se compacta aun mas, aunque debido a posibles efectos debilitantes
por el rompimiento de particulas del suelo bajo la base del pilote, no seria acertado asumir
valores de ¢ mayores a los representados por el estado in situ del suelo, antes de hundir los
pilotes.
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Figura 9.3. Factor de capacidad de carga de Berezantsev, Nq [Tomlinson, 1986].

En la Figura 9.3 se observa que existe un rapido incremento en N para valores altos
de ¢, dando valores altos de resistencia a la base. Sin embargo, las investigaciones muestran
que a una profundidad de penetracion de 10 a 20 diametros del pilote, se alcanza un valor
maximo de la resistencia de la base, el cual no sera excedido, no importando qué tan
profundamente se hunda el pilote. Los resultados publicados de pruebas de pilotes indican
que el valor méximo es 11,000 kN/m? (1,100 ton/m?).

La resistencia de la base de pilotes de seccidon progresivamente mas delgados se
calcula en el area de la base a nivel de la punta. La resistencia de la base de pilotes con
seccion H o tubulares hundidos con dos orillas abiertas se debe calcular en el area neta de la
seccion transversal del acero Unicamente. Esto debe ser conservador, pero no existe certeza
en que el pilote hunda un tapén de suelo altamente compacto, en particular cuando los
pilotes no se hincan a mucha profundidad. Es posible aumentar considerablemente la
resistencia de la base alargando la seccion transversal a nivel de la base. En el caso de
pilotes de concreto precolado, se cuela un alargamiento, y se pueden agregar placas o “alas”
a los pilotes de acero. Pilotes tubulares hundidos con terminaciones abiertas se pondrian
con un diafragma a una altura predeterminada sobre la base para asegurar la formacion de
un tapon del suelo. Sin embargo, esfuerzos permisibles de trabajo en la seccion transversal
menor del fuste del pilote no se deben exceder, y se debe hacer notar también que el
hundimiento de un pilote con un alargamiento en la punta reducird la friccion superficial a
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lo largo del fuste del mismo comparada con la correspondiente a condiciones de suelo
suelto.

Los valores de Berezantsev de Nq se pueden utilizar cuando sea posible hundir los pilotes a
una penetracion, dentro del estrato de carga, mayor a cinco veces el didmetro del pilote.
Para valores de penetracion de Ny menores, se recomienda el uso en conjuncion con la
ecuacion de Brinch Hansen. Si un estrato de carga de arena o grava esta cubierto por arcilla
suave o limo, entonces se debe calcular la relacion D/B en la penetracion del estrato de
carga Unicamente. Para penetraciones superficiales, los valores se acercan a la solucion de
Terzaghi para cimentaciones superficiales.

Ya que Nq es sensible a ¢’, un error relativamente pequefio en la estimacion de ¢’ daré lugar
a un error mucho mas grande en Nq. Constituye una dificultad particular la evaluacion del
efecto de las operaciones de hinca de pilotes en ¢’. Meyerhof (1959) sugiere que la
capacidad de carga de pilotes hincados en arenas sueltas, puede duplicarse debido a la
compactacion.

Broms (1965b) relaciona los valores de K y de & con el angulo efectivo de resistencia al
cortante de suelos granulares para diversos materiales y densidades relativas de pilotes:

. . Valor de K
Tipo de pilote
Suelto Denso
AcCero 0.5 1.0
Concreto 1.0 2.0
Madera 15 3.0

Aas (1966) propone los siguientes valores de &', que son tal vez un poco en el lado seguro:

Pilotes o pilas de acero & =20°
. . ._ 3.
Pilotes o pilas de concreto o = 14)
. : ._2 .
Pilotes o pilas de madera o = §¢

@ Capacidad de resistencia por friccion del pilote

Tres de los procedimientos mas comunmente utilizados para calcular la resistencia por
friccion de pilotes en suelos cohesivos son dados aqui. Estos seran llamados los métodos a.,
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A (Vijayvergiya y Focht [1972]), y B (Burland [1973]) para los factores utilizados en la
parte de capacidad de resistencia por friccion. EI método B se utiliza también para pilotes
en suelos no cohesivos. En todos los casos la capacidad de resistencia por friccion se
calcula como

ZlnAs f,  (enunidades de f;) (9.13)
Donde
As area de la superficie del fuste del pilote en la que fs actla; calculada como
perimetro x incremento en el empotramiento AL.
AL incremento de la longitud de empotramiento (para permitir la estratificacion

del suelo y perimetros variables del fuste del pilote en la longitud de
empotramiento L).

fs resistencia por friccion que se calcula, utilizando uno de los tres métodos
anteriormente citados.

Las siguientes ecuaciones para f; en términos generales, para que el uso dé buenos
resultados, dependera de la precision con la que se lleve a cabo el proceso de suma y los
pardmetros del suelo sean identificados.

e El método a

Un método general para determinar la resistencia de friccion de un pilote, que fue
propuesto inicialmente por Tomlinson (1971) es

f,=aC 0 os, (9.14a)
Donde
a coeficiente de la Figura 9.4.
c cohesion media (o s,) para el estrato de suelo de intereés.

+309¢



CAPITULO 9
ANALISIS Y DISENO DE CIMENTACIONES PROFUNDAS

131
12F
L1

i N
09}
08}
0.7+

0.6 ~
05F

| ST f
I

t t t

T t

—

—— API(1984)
— — - Promedio de Peck et al. (1974)
Bowles (1996)

Factor— o

| { ! | I L

1 1 1 > S
50 100 150 200 250

1
300 kPa

Figura 9.4. Relacion entre el factor de adherencia a y la resistencia al corte no drenada s,. (De las
fuentes sefialadas.)

La API (1984) también sugiere que se utilice el método a con factores como se muestra en
la Figura 9.4 para arcilla normalmente consolidada. API recomienda no mas de 50 kPa para

OCR > 1 o grandes relaciones de L/B.

Sladen (1992) obtuvo una ecuacion para calcular o basada directamente en la resistencia al
corte no drenada s, y el esfuerzo de sobrecarga efectivo ¢ . Puede ser obtenido utilizando lo

siguiente:
fo=aos,=q,tans y q,=xK,,.q (9.15a)
K, = O('q“ ~K, . xOCR" (9.15)
Ko,nc = Ko,nc xOCR" (9.15*)

También s, = Ag(OCR)" y m~1-C, /C,

Donde C, C. = indices de compresion.
A=s, | p, (valores normalmente consolidados)

k > 1 = para pilotes hincados « < 1 para pilotes perforados

Haciendo sustituciones de fs, gn, ¥ Sy Y resolviendo para o, obtenemos
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’d<o nc S i
a= L g tano (9.16)
A (Ag

Si uno asume estos valores: C; = k tand = 0.40 a 0.70; A = 0.3; Kone = 0.55; m~ 0.8; n =
0.45, la siguiente aproximacion conveniente para el uso del disefio se obtiene:

_ 045
a= Cl[sq] (9.16a)

Esta ecuacion muestra que o. depende tanto del esfuerzo de sobrecarga vertical efectivo q y
la resistencia al corte no drenada sy; utilice C; = 0.4 a 0.5 para pilotes perforados/muelles y
> 0.5 para pilotes hincados.

9.2.3. Cimentaciones con pilotes de punta

La capacidad de carga ultima por punta se calcula con la ecuacion:

(Q,), =A, (N, +p,) (9.17)
Donde
Ap area de la punta del pilote
c resistencia no drenada del suelo debajo de la punta
pv presion vertical total al nivel del desplante del pilote
N¢ factor de resistencia (para cimentaciones profundas se considera igual a 9)

@ Capacidad ultima estatica por punta del pilote

La capacidad ultima estatica por punta del pilote en cualquier suelo puede ser calculada
usando las ecuaciones de capacidad de carga dadas en la Tabla 7-1. El término Ny es a
menudo olvidado cuando la base del pilote de ancho B, no es grande. La capacidad de
carga calculada en la punta varia mucho porque hay poco acuerdo sobre cuéles valores
numéricos utilizar para los factores de capacidad de carga Ni.

Daremos una mirada a varios de los valores méas populares, pero ninguna recomendacion
especial es dada de los “mejores” valores ya que la preferencia del disefiador de la practica
local o individual generalmente rige los valores seleccionados o utilizados.
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Como se establecié anteriormente, los parametros del suelo pueden ser derivados de las
pruebas de laboratorio en muestras ‘“no alteradas” pero méas a menudo son datos de
compresion no confinada de una prueba SPT o datos de prueba de penetracion de cono. En
general, la capacidad por punta se calcula como

Q), = Ap(CN;chc +7751N;dq8q) (9.18)

Donde

A, = éarea efectiva del pilote de punta en soporte, por ejemplo, generalmente se incluye
algln “tapon”.

¢ = cohesidn del suelo debajo de la punta del pilote (0 sy)

By = ancho del pilote de punta (incluyendo los "tapones™) — usualmente solo se utilizan
cuando la punta es ampliada

N'c = factor de capacidad de carga para cohesion como se ha definido previamente en el
Capitulo 7 de este trabajo, pero no se calcula de la misma manera. Utilice

d, =1+0.4tan*(L/B) (9.19)

Y cuando ¢=0; c=sy; N'c= 9.0
N'y = factor de capacidad de carga (puede incluir los efectos de sobrecarga)

Utilice d, =1+ 2tang(l—sing)’ tan*L/B

Los factores de profundidad siguientes son representativos:

L/B de dy; ¢ = 36°

10 1.59 1.36 =1+0.247 tan ' 10
20 1.61 1.38

40 1.62 1.38

100 1.62 1.39

N', = factor de capacidad de carga para el ancho de la base = Ny, ya que no se ve afectada

por la profundidad

g = 7L = presion vertical efectiva (o sobrecarga) la presion en el pilote de punta
n = 1.0 para todos excepto los factores N; de Vesic (1975a) donde

_1+2K,

3

(9.20)
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K, = coeficiente de presidn de reposo de tierras.

Al realizar los calculos de resistencia en la punta, tenga en cuenta que estos factores de
capacidad de carga se basan en los parametros del suelo in situ iniciales y no en los
parametros del suelo revisados para incluir los efectos motrices.

Despreciando el término N, y haciendo ajustes para el peso del pilote, podemos reescribir la
Ecuacién (9.18) de la siguiente manera:

Q,), =A, [CN;dc +775(N(} —1)dq] (9.18a)
Parac=s,y ¢=0,elvalordeN'y=1y
Q,), =A,(9s,) (9.18b)

La mayoria de los disefiadores utilizan N'y, (no N'q — 1), para pilotes (pero no para muelles)
cuando ¢ > 0 ya que el factor reducido por 1 es un refinamiento sustancial no justificado
por los parametros del suelo estimados. La capacidad Gltima por punta es dividida por un
FSenelordende1.5a3.

Los factores de capacidad de carga de Hansen de la Tabla 7.5b se pueden utilizar junto con
los factores de profundidad y forma de la Tabla 7.5¢ con una fiabilidad casi tan buena como
cualquier otro procedimiento.

La ecuacion de capacidad de carga de Terzaghi y factores (Tabla 7.3a y 7.3b) se utilizan a
menudo a pesar de que son estrictamente validos s6lo para L < B. Estos parecen dar
aproximadamente la misma capacidad por punta que la ecuacion de Hansen para
profundidades de pilote en el orden de 10 a 20 m — probablemente porque el término Nqdq
de Hansen equivale al mayor factor Ny de Terzaghi.

El factor de profundidad d. fue demostrado previamente para dar un valor limite en el orden
de 1.62; el factor de profundidad dy depende tanto de la relacion de profundidad del pilote
L/By de ¢ pero de los valores tipicos previamente dados, vemos que esto se puede calcular
para dar un limite en el término N'q también. De esto vemos que utilizando cualquiera de
las Ecuaciones (9.18) da una resistencia Gltima por punta ilimitada Q,, pero a un rango
decreciente. El incremento de capacidad por punta a un rango decreciente con el
incremento de L/B parece ser aproximadamente lo que ocurre con los pilotes actuales, y por
esta razon los metodos de profundidad critica como el de Meyerhof (1976), que ajusta
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ambos factores de capacidad de carga N'c, N utilizando una relacion de profundidad critica
de L¢/B que depende del angulo ¢ del suelo, no se sugiere que se empleen.

9.2.4. Asentamientos de cimentaciones piloteadas

9.2.4. (a) Asentamientos de pilotes de friccion en arcilla

Los pilotes de friccion pueden usarse en grupos para soportar las zapatas, o bien colocarse
debajo de toda una losa. Su funcion es transmitir las cargas a una profundidad considerable
del subsuelo, donde los valores de la presion efectiva p, son mayores que cerca de la
superficie. Haciéndolo asi, los pilotes pueden reducir el asentamiento a una cantidad menor
que la que se produciria en zapatas sin pilotes. Ademas, la carga se distribuye al suelo por
friccion a todo lo largo del fuste de los pilotes, evitandose asi grandes concentraciones de
esfuerzo.

Es evidente que los pilotes de friccion son més benéficos si son largos en comparacion con
el ancho de la zapata o de la losa que soportan. Pilotes de friccion largos bajo zapatas
relativamente pequefias reducen mucho el asentamiento, mientras que un gran numero de
pilotes cortos debajo de una losa grande, practicamente no producen ningun efecto
benéfico. En realidad, si el hincado de los pilotes aumenta la compresibilidad de la arcilla
por remoldeo, los pilotes cortos pueden ser perjudiciales.

Con la misma carga por pilote, el asentamiento de un grupo de pilotes de friccion aumenta
con el nimero de ellos, en forma muy parecida a como aumenta el asentamiento de una
zapata en arcilla, cuando su tamafio aumenta. Se han hecho esfuerzos para compensar el
aumento del asentamiento, reduciendo la carga admisible por pilote de alguna manera
arbitraria, conforme se aumenta el numero de pilotes en el grupo. Las expresiones que se
usan para efectuar la reduccion, se conocen con el nombre de ecuaciones de eficiencia.

9.2.4. (b) Asentamientos en pilotes de punta

Los asentamientos en pilotes pueden ser estimados como sigue:

1. Calcule el promedio de la fuerza axial del pilote en cada segmento de longitud AL,
el promedio del area de la seccion transversal Aay, y el modulo de elasticidad E, en
el fuste del pilote de un extremo a la punta. Es decir,

_ PAL

AH
AavEp

(9.21)
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Y sume los distintos valores para obtener la compresion total axial
AH, =) AH,, (9.22)

2. Calcule el asentamiento en la punta utilizando la Ecuacion (9.23) dada a
continuacion

2
AH,, =AqD1_EﬂmISIFFl (9.23)

Donde
mls = 1.0 (factor de forma)
I = factor de empotramiento de Fox, con valores de la siguiente manera:

lr=055siL/D<5

Ir=0.50siL/D>5
D = diametro de la punta del pilote (o el didmetro de la campana para muelles), o
la minima dimensidn lateral para secciones rectangulares o HP
u = coeficiente de Poisson (se sugiere utilizar z = 0.35)
AQ = presion de soporte en la punta = carga de entrada/Ap. Esta es la carga de la
pila, no el punto de carga
Es = modulo de esfuerzo—deformacién del suelo debajo de la punta del pilote (se

puede tomar lo siguiente como tipico):

SPT: Es =500 (N + 15)

CPT: Es = 3 a 69 (Utilizar valores mayores de 5, 6, si OCR > 1)
su: Es =100 a 500s, (I, > 30)

su: Es =500 a 1500sy (I, < 30 0 es rigido)

Para OCR > 1. E, s ~ E;+/OCR

F1 = factor de reduccion utilizado de la siguiente manera:
0.25 si la resistencia superficial axial reduce la carga en la punta P, <0
0.50 si la carga en la punta P, > 0
0.75 si el soporte es en la punta (siempre hay algo de resistencia superficial)
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El factor F; se utiliza para consideracion de la zona de la punta moviéndose hacia abajo
como un resultado de ambas cargas en la punta actuales (que son rara vez conocidas) y el
asentamiento en la punta de la resistencia superficial a lo largo del sistema del fuste
“empujado” hacia abajo en alguna zona radial desde el fuste. Este método utiliza la carga
axial total, que se conoce, y el factor F1, que es una estimacion. Se puede utilizar un valor
local o modificar el F; que aqui se sugiere para una estratificacion diferente.

3. Sumar los asentamientos axiales o inmediatos (elasticos) y en la punta para obtener
el total como
AH =AH, +AH (9.24)

Observe de nuevo que el asentamiento en la punta incluye una contribucion de la
resistencia lateral por medio del uso del factor F;.

9.2.5. Grupo de pilotes

® Espaciamiento

El solevantamiento de la superficie del terreno causada por el hincado cercano de pilotes
espaciados en material denso o incompresible debe reducirse al minimo y por lo tanto una
minima separacion entre pilotes es necesaria. Si la separacién es demasiado grande, por el
contrario, cubrir con pilotes puede resultar antieconémico. Cuando se hincan pilotes en
arenas o gravas, es aconsejable comenzar a hincar en el centro de un grupo y luego trabajar
hacia el exterior, a fin de evitar dificultades con el “endurecimiento” de la tierra.

El Codigo Noruego de Practicas en Pilotes (1973), da el siguiente espaciamiento minimo en
pilotes:

. . Pilotes de friccién Pilotes de friccion | Pilotes de resistencia
Longitud del pilote .
en arena en arcilla por punta
Menos de 12 m 3d 4d 3d
12a24m 44 5d 44
Mas de 24 m 5d 6d 5d

Nota: d es el diametro del pilote.
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9.2.5. (a) Grupo de pilotes en suelos cohesivos

Los pilotes hincados en grupos dentro de arcillas blandas y sensibles causan un
levantamiento en la superficie del terreno alrededor del grupo. Con el paso del tiempo, el
suelo se reconsolida y recupera su fuerza cortante original. Por lo tanto, la reconsolidacion
causa un arrastre hacia abajo en el cuerpo del pilote. Cuando los pilotes se hincan en
arcillas rigidas, ocurre el mismo levantamiento del terreno, pero el suelo es empujado en
grumos 0 masas resquebrajadas, y los pilotes se pueden alzar.

Cuando se aplica la carga a un grupo poco espaciado, el suelo contenido dentro de los
pilotes se mueve hacia abajo con los pilotes y, al ocurrir la falla, los pilotes y el suelo se
mueven juntos para dar origen a la tipica “falla de bloque”. EI mismo mecanismo de falla
ocurre con pilotes hincados o perforados colados en sitio. Los pilotes en suelos cohesivos
generalmente actuan como pilotes de friccion y, por lo tanto, se debe adoptar el
espaciamiento minimo centro—a—centro no menor que el perimetro del pilote.

® Capacidad de carga de grupos de pilotes en arcilla
Se ha reconocido desde hace algin tiempo que un grupo de pilotes puede fallar como un
bloque bajo una carga menor que la suma de la capacidad de carga de los pilotes

individuales.

La estabilidad de un grupo de pilotes puede ser revisada utilizando las hipétesis de falla de
blogue de Terzaghi y Peck, donde la carga de falla de un grupo de pilotes, Qg esta dada por:

Q, =N xA xs, + Axsy (9.25)
Donde,
N¢ factor de capacidad de carga;
Ap area de la base delimitada por el grupo de pilotes;
Su resistencia al corte no drenada en la base del grupo de pilotes;
As perimetro del area del grupo de pilotes;
Sy promedio de la resistencia al corte no drenada en todo el perimetro de los
pilotes.

® Asentamiento de grupos de pilotes en arcillas

Es evidente que el asentamiento de un grupo de pilotes en arcilla no se puede predecir de
los resultados de una prueba de carga sobre un pilote individual. Esto se debe a que los
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efectos del tiempo, remoldeo del suelo debido a la hinca de pilotes y los efectos de escala
son totalmente diferentes para la prueba de un pilote individual que para el grupo de pilotes.
La accion de los pilotes es el de transferir la carga a algun estrato inferior y varias
sugerencias se han propuesto en como incluir esta transferencia de carga en los calculos de
asentamientos. Una vez que la transferencia de carga es asumida, entonces, los calculos de
asentamiento pueden hacerse de la manera habitual.

Las siguientes hipotesis se han utilizado:

(1) Una losa equivalente a dos tercios de la longitud del pilote sobre el &rea
delimitada por los pilotes a esa profundidad.

(2) Una losa equivalente a dos tercios de la longitud del pilote sobre un area mayor,
debido a la friccién lateral en el grupo de pilotes. Una extension de una horizontal
a cuatro vertical puede ser razonable.

(3) Una losa equivalente en la base de los pilotes sobre el area delimitada por los
pilotes a esa profundidad.

(4) Una losa equivalente en la base de los pilotes sobre un area mayor.

Pilotes de friccion Pilotes de friccion/de punta Pilotes de punta

Losa equivalente

Figura 9.5. Cimentacion de losa equivalente.

Las diferencias entre estas hipdtesis son claramente apreciables. Comparando (1) y (3)
anteriores, que parecen ser las de uso mas comun, un disefio utilizando la hipotesis (1)
proporcionard pilotes 50% mas largos que uno utilizando la hipotesis (3) para el mismo
asentamiento méaximo admisible. Esto es claramente il6gico. Para pilotes de
desplazamiento, la hipotesis (1) parece ser una opcion adecuada, ya que, en general, da un
mayor asentamiento calculado que la (3), y de este modo también, en cierta medida,
permite la perturbacion causada por el hincado de los pilotes. Para pilotes perforados,
particularmente si son muy proximos entre si, la hipétesis (3) parece realista.
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En conclusion, utilizaremos las hipotesis (1) y (2) para pilotes hincados y las hipétesis (3) y
(4) para pilotes perforados.

9.2.5. (b) Grupo de pilotes en suelos no cohesivos

La accion de hincar pilotes en suelos no cohesivos es compactar el suelo alrededor del
pilote en un radio de por lo menos tres veces el didmetro del pilote. Por lo tanto, cuando se
hunden los pilotes en un grupo dentro de un espacio reducido, el suelo circundante entre
ellos se compacta.

@ Capacidad de carga de grupos de pilotes en suelos granulares

La accion de hincar grupos de pilotes en suelos granulares tendera a compactar el suelo
alrededor de los pilotes. Ademas, debido al mayor ancho equivalente de un grupo de
pilotes, en comparacion con un pilote individual, la carga de falla Gltima tendera a
aumentar. Por estas razones, la proporcion de eficiencia de un grupo de pilotes en suelos
granulares serd mayor que la unidad, o para grandes separaciones entre pilotes igual a la
unidad.

Cuando se hincan pilotes en suelos granulares densos, se debe tener cuidado para
asegurarse de que los pilotes hincados con anterioridad no se levanten por el hincado de
otros pilotes.

@ Asentamiento de grupos de pilotes en suelos granulares

Deberia ser posible para calcular los asentamientos de un grupo de pilotes en suelos
granulares de una manera similar a la empleada para los grupos de pilotes en arcilla. Se
trata de asumir una cierta forma de distribucion de carga y luego para calcular los
asentamientos se utilizan los resultados del cono holandés o pruebas de penetracion
estandar. Este procedimiento no es adoptado por lo general, sin embargo, y es usual basar
las predicciones de asentamiento para grupos de pilotes en los resultados de las pruebas de
carga sobre pilotes individuales.

Skempton (1953) ha comparado los asentamientos de una serie de grupos de pilotes con los
asentamientos de los correspondientes pilotes individuales. Se ha propuesto la siguiente
relacion entre el asentamiento, ds, de un grupo de pilotes de ancho B m, y el asentamiento
observado &, de un pilote individual en la misma intensidad de carga:
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2
is _ (485:43) (9.26)

S

Se debe tener cuidado cuando los pilotes son hincados en arenas y gravas que estan por
debajo de arcillas. Esto se debe a que los esfuerzos transferidos a las arcillas del grupo de
pilotes pueden dar lugar a un sobre—esfuerzo o a la excesiva consolidacion. El factor de
seguridad contra una falla de la capacidad de carga en la arcilla puede ser evaluado por
suponer una propagacion de la carga en la superficie de la arcilla. El asentamiento en la
capa subyacente se puede calcular de la forma habitual, en primer lugar determinar la
distribucion de esfuerzos a través de la capa de arcilla.

9.2.6. Pruebas de carga en pilotes

El método mas seguro para determinar la capacidad de carga de un pilote, es la
prueba de carga. Los ensayos de carga se hacen para determinar la carga maxima de falla
de un pilote o grupo de pilotes o para determinar si un pilote o grupo de pilotes es capaz de
soportar una carga sin asentamiento excesivo o continuo.

Se han propuesto muchos criterios diferentes para fijar la carga admisible o de
trabajo, pero el mejor es el mismo que se emplea para cualquier otro tipo de cimentacion: la
carga con un factor de seguridad adecuado (1.5 a 2 cuando se ha hecho ensayo de carga) o
la carga que produce el mayor asentamiento total permisible.

La finalidad de las pruebas de carga, no solo se circunscribe a su empleo como
instrumentos de comprobacion o para verificacion de analisis tedricos; ya que en obras de
importancia relevante, se justifica su ejecucion durante la etapa de disefio, con el objeto de
poder estudiar y analizar, con mayor grado de exactitud, las condiciones de cimentacion,
llegando en consecuencia, a disefios mas racionales y econémicos.

@ Clasificacion

De acuerdo al tipo de solicitaciones a que sera sometida una cimentacion profunda,
las pruebas de carga sirven para determinar su resistencia real de trabajo en compresion,
tension, carga lateral y vibracion. Por su método de ejecucién, las pruebas de carga se
clasifican en: estaticas y dindmicas de impacto. Estos ensayes de campo, pueden efectuarse
de muchas formas, siendo las mas usuales en nuestro medio, las de carga con gatos
hidraulicos reaccionando contra una plataforma lastrada, o contra pilas y pilotes
previamente hincados, o bien, contra estructuras existentes y anclajes en suelos. Otras
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variantes con uso menos generalizado son: la aplicacion de carga directa, aplicando lastre
directamente sobre la cabeza del pilote.

Las pruebas dindmicas de impacto, se realizan para determinar la capacidad de
carga exclusivamente en pilotes, ya que en pilas, dada su gran seccion transversal, el golpeo
0 impacto en su cabeza tendria que efectuarse por medio de una masa golpeadora muy
grande. Los dos principales métodos dinamicos, difundidos actualmente son: el de
aplicacion de formulas dinamicas que toman en cuenta el “criterio de rechazo al hincado”,
y los que evaltan la capacidad de carga a partir de medicion electrénica de las velocidades
de propagacion de ondas a través del pilote.

@ Pruebas estaticas de carga

Los ensayos de carga se pueden hacer construyendo una plataforma o cajén en la
cabeza del pilote o grupo de pilotes, en la cual se coloca la carga, que puede ser arena,
hierro o bloques de concreto. Para hacer un ensayo mas seguro y mas féacilmente
controlable, se wusan, para aplicar la carga, gatos hidraulicos de gran capacidad
cuidadosamente calibrados. Una ventaja adicional del uso de gatos es que la carga sobre el
pilote se puede variar rdpidamente. Los asentamientos se miden con un nivel de precision o,
preferiblemente, con un micrémetro montado en un soporte independiente.

Es obvio, que el grado de precision y minuciosidad con que se efectle una prueba
de carga estatica, influye notablemente en la exactitud de determinacién de la capacidad
sustentante de la pila o pilote. Por lo tanto, es necesario implementar estos ensayes de la
instrumentacién de medicion mas precisa disponible. Asimismo, antes de iniciar cualquier
prueba y en el caso especifico de aplicacion de cargas con gatos hidraulicos, es necesario
calibrar el sistema gato—manometro e inyector.

+321¢



CAPITULO 9
ANALISIS Y DISENO DE CIMENTACIONES PROFUNDAS

e Pruebas de carga en pilotes
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Figura 9.6. Disposicion del aparato de la prueba de carga para los pilotes.

Las pruebas de carga en pilotes se llevan a cabo por las siguientes razones:

e Para determinar el asentamiento bajo la carga de trabajo.
e Para determinar la capacidad de carga Gltima.
e Como prueba de aceptabilidad.

Se pueden realizar dos tipos de pruebas de carga en los pilotes. Estas son la prueba de carga

sostenida (ML), en la que la carga se aplica en incrementos, y la prueba de rango constante
de penetracion (CRP).

En el caso de carga sostenida (ML), ésta se debe aplicar en incrementos de cerca de un
sexto de la carga Ultima o de la carga de prueba méxima. Los asentamientos se deben medir
a 0.25 mm durante y después de la aplicacion del incremento, y el siguiente incremento no
se debe aplicar hasta que el rango de asentamiento se haya reducido a 0.25 mm en una hora

43224



ANALISIS Y DISENO DE CIMENTACIONES: UNA COMPARACION DE PRACTICAS

y continde disminuyendo. Una vez alcanzada la carga de falla o de prueba, se debe remover
la carga en decrementos de un sexto de la carga total, midiendo las recuperaciones.
Nuevamente, no se deben realizar los decrementos hasta que el rango de recuperacion se
haya reducido a 0.25 mm/h. Algunas veces se retira la carga del pilote después de alcanzar
diversas etapas en la carga. Siempre se aconseja descargar el pilote después de alcanzar la
carga de trabajo de disefio, y se aconseja mantener la carga de trabajo (y la carga de prueba
si no ha llegado a falla) por un periodo de 24 horas. Se deben realizar observaciones en la
carga constante a intervalos de 15 min durante la primera hora, de 30 min durante las
siguientes tres horas, y después a intervalos de una hora. Se deben realizar revisiones
periddicas durante un periodo de 24 veces para asegurar que se mantenga la carga
especificada.

La Figura 9.7 muestra las curvas tipicas carga—asentamiento, tiempo—asentamiento y de
carga frente al maximo asentamiento que se alcanza en cada etapa, para la prueba de carga
sostenida. La etapa de descarga se encuentra también trazada.
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Figura 9.7. Resultados de una prueba de carga sostenida en pilotes.
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La prueba de carga sostenida se usa comdnmente para determinar la capacidad de carga
ultima de un pilote o pila. En la practica, una carga de falla bien definida no es obtenida
necesariamente y las siguientes definiciones de falla son adoptadas a menudo:

e La carga de falla es la que causa el asentamiento igual al 10% del didametro del
pilote, tomando en consideracién para el acortamiento eléstico del mismo pilote
que puede ser significativo para pilotes largos.

e La carga de falla es aquella en que la velocidad de asentamiento continua
disminuyendo, sin incremento adicional de la carga, a menos que, por supuesto, la
velocidad sea tan lenta como para indicar que se debe a la consolidacion del suelo.

e Lacarga de falla es la carga donde la curva de carga—asentamiento tiene su radio
minimo de curvatura.

e Dibujar tangentes en los tramos inicial y final de la curva de carga—asentamiento y
tomando el punto de interseccion como la carga de falla.

e Lacarga de falla es la carga que es igual a dos veces el asentamiento para 0.8 de
la carga de trabajo.

La prueba ML consume mucho tiempo (debido a tener que esperar hasta que la velocidad
de asentamiento baje a un valor aceptable) y, a menudo la carga de falla no esta claramente
definida.

La prueba C.R.P. tiene la ventaja de ser llevada a cabo rapidamente, y a menudo resulta en
una carga de falla bien definida. Sin embargo, el método tiene la desventaja de que no
proporciona el asentamiento elastico bajo de la carga de trabajo (esto es, asentamiento total
menos deformacion permanente), lo cual es significativo para determinar si ha habido o no
deformacion plastica del suelo ante la carga de trabajo. También tiene el inconveniente,
muy considerable, de requerir cargas de enjunque (kentledge) muy pesado o anclas de gran
capacidad al cargar pilotes de gran diametro a falla.

Los pilotes deben ser cargados con un gato, contra un enjungue (kentledge) o contra una
viga sujetada con pilotes de ancla, méas que por un balanceo en la carga en la parte superior
del pilote. Con el ultimo método existe el riesgo de un accidente serio ocasionado por la
inclinacion en la plataforma o por el colapso del pilote. La carga en el pilote se debe medir
directamente con una celda de carga interpuesta entre la cabeza del pilote y el gato o entre
éste y la plataforma. Los asentamientos del pilote se registran con escalas de aguja de
cuadrante o vernier apoyadas en un brazo atornillado a la cabeza del pilote, o soldados a
una placa de acero colocada en la parte superior de la cabeza del pilote. Los instrumentos
de medicion se sostienen con vigas o andamios sostenidos a cierto espacio de los soportes
del pilote y de la plataforma.
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Figura 9.8. Curva de carga—asentamiento para un pilote de friccion.
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Figura 9.9. Curva de carga—asentamiento para un pilote de resistencia por punta [Simons y
Menzies, 1975].

43254



CAPITULO 9
ANALISIS Y DISENO DE CIMENTACIONES PROFUNDAS

9.3. Consideraciones en el Reglamento de Construcciones para el Distrito Federal
[RCDF] y Normas Técnicas Complementarias [NTC]

9.3.1. Acciones de disefo

En cuanto a su seguridad, la cimentacion tiene que cumplir con los requisitos
béasicos de estabilidad ya enunciados (capitulo 7). Retomando lo visto en el capitulo 7 (bajo
el titulo de acciones de disefio), podemos agregar lo siguiente correspondiente a
cimentaciones profundas (pilotes de friccion y pilotes de punta o pilas):

En el caso de cimentaciones profundas construidas en las zonas Il y 111 o en rellenos
compresibles de la zona | se incluira entre las acciones permanentes la friccion negativa que
puede desarrollarse en el fuste de los pilotes o pilas por consolidacion del terreno
circundante. Al estimar esta accion, se tomara en cuenta que:

1. El esfuerzo cortante que se desarrolla en el contacto entre el suelo y el fuste del
pilote (o pila), o en la envolvente de un grupo de pilotes, por friccion negativa no
puede en principio ser mayor que la resistencia al corte del suelo determinada en
prueba triaxial no consolidada—drenada bajo una presién de confinamiento
representativa de las condiciones del suelo in situ.

2. El esfuerzo cortante maximo anterior solamente puede desarrollarse si el suelo
alcanza la deformacion angular limite.

3. Lafriccion negativa desarrollada en un pilote o subgrupo de ellos en el interior de
un grupo de pilotes no puede ser mayor que el peso del suelo correspondiente al
area tributaria del o de los elementos considerados.

4. Los esfuerzos de descarga inducidos en el suelo por la friccion negativa
considerada en determinado andlisis no pueden ser mayores que los que resulten
suficientes para detener el proceso de consolidacién que la origina.

Cuando se considere que la friccion negativa pueda ser de importancia, debera
realizarse una modelacion explicita, analitica o numérica, del fendbmeno que permita tomar
en cuenta los factores anteriores y cuantificar sus efectos. En esta modelacion se adoptaran
hipdtesis conservadoras en cuanto a la evolucion previsible de la consolidacion del
subsuelo.

9.3.2. Cimentaciones con pilotes de friccion

Los pilotes de friccion son aquellos que transmiten cargas al suelo principalmente a lo largo
de su superficie lateral. En suelos blandos, se usan comunmente como complemento de un
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sistema de cimentacién parcialmente compensada para reducir asentamientos, transfiriendo
parte de la carga a los estratos mas profundos (disefio en términos de deformaciones). En
este caso, los pilotes no tienen generalmente la capacidad para soportar por si solos el peso
de la construccion y trabajan al limite en condiciones estaticas, por lo que no pueden
contribuir a tomar solicitaciones accidentales e inclusive pueden, de acuerdo con la
experiencia, perder una parte importante de su capacidad de carga en condiciones sismicas,
por lo que resulta prudente ignorar su contribucién a la capacidad de carga global.
Opcionalmente, los pilotes de friccion pueden usarse para soportar el peso total de la
estructura y asegurar su estabilidad (disefio en términos de capacidad de carga). En este
ultimo caso, en suelos blandos en proceso de consolidacién como los de las zonas 11y 1lI,
la losa puede despegarse del suelo de apoyo por lo que resulta prudente considerar que no
contribuye a la capacidad de carga global.

En ambos casos, se verificard que la cimentacion no exceda los estados limites de fallay de
servicio.

El espacio dejado entre la punta de los pilotes de friccion y toda capa dura subyacente
debera ser suficiente para que en ninguna condicidn pueda llegar a apoyarse en esta capa a
consecuencia de la consolidacién del estrato en el que se colocaron.

«® Estados limite de falla

De acuerdo con el tipo de disefio adoptado, la revision de los estados limite de falla podra
consistir en verificar que resulta suficiente para asegurar la estabilidad de la construccién
alguna de las capacidades de carga siguientes:

a) Capacidad de carga del sistema suelo—zapatas o suelo—losa de cimentacion.

Despreciando la capacidad de los pilotes, se verificara entonces el cumplimiento
de la desigualdad (7.1) o (7.2), del apartado 9-1, segun el caso.
Si se adopta este tipo de revision, la losa o las zapatas y las contratrabes deberan
disefiarse estructuralmente para soportar las presiones de contacto suelo—zapata o
suelo—losa méaximas calculadas, mas las concentraciones locales de carga
correspondientes a la capacidad de carga total de cada pilote dada por la ecuacién
(9.28) con un factor de resistencia Fg igual a 1.0.
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Apartado 9-1

Para cimentaciones desplantadas en suelos cohesivos:
2QF
—QA ¢ <c,N.F +p,

Para cimentaciones desplantadas en suelos friccionantes:

_ N
ZQAF<{pV(Nq —1)+ 782 V}FR +p,

Donde

>Q Fc es la suma de las acciones verticales a tomar en cuenta en la combinacion
considerada en el nivel de desplante, afectada por su respectivo factor de carga;

A es el area del cimiento;

pv es la presion vertical total a la profundidad de desplante por peso propio del suelo;

p, es lapresion vertical efectiva a la misma profundidad;

yes el peso volumétrico del suelo;
cy es la cohesion aparente determinada en ensaye triaxial no—consolidado no—drenado,
(UU);
B es el ancho de la cimentacion;
N, es el coeficiente de capacidad de carga dado por
N, =5.14(1+0.25 D, /B+0.25B/L )

N, es el coeficiente de capacidad de carga dado por:
N, =" tan?(45°+¢2)
N, es el coeficiente de capacidad de carga dado por:
N, =2(N,+1)tan ¢
Fr es el factor de resistencia especificado en la seccion 7.6.2. Igual a 0.35 para cimientos
superficiales.

b) Capacidad de carga del sistema suelo—pilotes de friccién. Despreciando la
capacidad del sistema suelo—losa, se verificard entonces para cada pilote
individual, para cada uno de los diversos subgrupos de pilotes y para la
cimentacion en su conjunto, el cumplimiento de la desigualdad siguiente para las
distintas combinaciones de acciones verticales consideradas:

SQF. <R (9.27)
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Donde

YQF¢ es la suma de las acciones verticales a tomar en cuenta en la combinacion
considerada, afectada de su correspondiente factor de carga. Las acciones
incluiran el peso propio de la subestructura y de los pilotes o pilas y el efecto
de la friccion negativa que pudiera desarrollarse sobre el fuste de los mismos
0 sobre su envolvente.

R es la capacidad de carga que se considerara igual a:

1. Para la revision de cada pilote individual: a la capacidad de carga de punta del
pilote mas la capacidad de adherencia del pilote considerado;

2. Para la revision de los diversos subgrupos de pilotes en que pueda subdividirse la
cimentacion: a la suma de las capacidades de carga individuales por punta de los
pilotes mas la capacidad de adherencia de una pila de geometria igual a la
envolvente del subgrupo de pilotes; y

3. Paralarevision de la cimentacion en su conjunto: a la suma de las capacidades de
carga individuales por punta de los pilotes mas la capacidad de adherencia de una
pila de geometria igual a la envolvente del conjunto de pilotes.

La capacidad de carga por punta de los pilotes individuales se calculara mediante las
ecuaciones (9.29) o (9.30), con un factor de resistencia, Fg, igual a 0.7.

Si se adopta este tipo de revision, los pilotes deberan tener la capacidad de absorber la
fuerza cortante por sismo al nivel de la cabeza de los pilotes sin tomar en cuenta la
adherencia suelo—losa o suelo—zapatas. Cuando la losa esté desplantada a profundidad, se
considerara el efecto del empuje en reposo en los muros perimetrales como se indica en el
capitulo 8.

En la revision de la capacidad de carga bajo cargas excéntricas, las cargas recibidas por los
distintos pilotes individuales o subgrupos de pilotes se estimaran con base en la teoria de la
elasticidad o a partir de un estudio explicito de interaccion suelo—estructura. Se despreciara
la capacidad de carga de los pilotes sometidos a tension, salvo que se hayan disefiado y
construido especialmente para este fin.

La capacidad de carga por adherencia lateral de un pilote de friccion individual bajo
esfuerzos de compresion, Cy, se calculara como:

Ci=A TR (9.28)
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Donde

AL es el area lateral del pilote;

f es la adherencia lateral media pilote—suelo; y

Fr se tomard igual a 0.7, salvo para pilotes hincados en perforacion previa

(subcapitulo 9.3.5 — pilotes hincados a percusién).

Para los suelos cohesivos blandos de las zonas Il y 1ll, la adherencia pilote—suelo se
considerara igual a la cohesion media del suelo. La cohesion se determinard con pruebas
triaxiales no consolidadas—no drenadas.

Para calcular la capacidad de adherencia del grupo o de los subgrupos de pilotes en los que
se pueda subdividir la cimentacion, también sera aplicable la ecuacion (9.28) considerando
el grupo o los subgrupos como pilas de geometria igual a la envolvente del grupo o
subgrupo.

«® Estados limite de servicio

Los asentamientos o emersiones de cimentaciones con pilotes de friccion bajo
cargas estaticas se estimardn considerando la penetracion de los mismos y las
deformaciones del suelo que los soporta, asi como la friccion negativa y la interaccion con
el hundimiento regional. En el célculo de los movimientos anteriores se tomaran en cuenta
las excentricidades de carga.

Debera revisarse que el desplazamiento horizontal y el giro transitorio de la
cimentacion bajo la fuerza cortante y el momento de volteo sismicos no resulten excesivos.
Las deformaciones permanentes bajo la combinacion de carga que incluya el efecto del
sismo se podran estimar con procedimientos de equilibrio limite para condiciones
dinamicas. En estas determinaciones, se tomara en cuenta el efecto restrictivo de los pilotes.

9.3.3. Cimentaciones con pilotes de punta o pilas

Los pilotes de punta son los que transmiten la mayor parte de la carga a un estrato
resistente por medio de su punta. Generalmente, se llama pilas a los elementos de mas de
60 cm de didmetro colados en perforacion previa.

@ Estados limite de falla

Se verificarg, para la cimentacién en su conjunto, para cada uno de los diversos
grupos de pilotes y para cada pilote individual, el cumplimiento de la desigualdad (9.27)
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para las distintas combinaciones de acciones verticales consideradas segun la capacidad por
punta y la capacidad por friccién lateral sobre el fuste de pilotes de punta o pilas.

e Capacidad por punta

La capacidad de carga de un pilote de punta o pila, C, se calculara de preferencia a partir
de los resultados de pruebas de campo calibradas mediante pruebas de carga realizadas
sobre los propios pilotes (subcapitulo 9.3.4 — pruebas de carga en pilotes). En las
situaciones en las que se cuente con suficientes resultados de pruebas de laboratorio
realizadas sobre muestras de buena calidad y que exista evidencia de que la capa de apoyo
sea homogénea, la capacidad de carga podré estimarse como sigue:

a) Para suelos cohesivos
C, =(c,N,"Fa + p, A, (9.29)

b) Para suelos friccionantes

C, =(PuN,'Fy +p, A, (9.30)
Donde
Ap es el area transversal de la base de la pila o del pilote;
pv es la presion vertical total debida al peso del suelo a la profundidad de
desplante de los pilotes;
P. es la presion vertical efectiva debida al peso del suelo a la profundidad de
desplante de los pilotes;
Cu es la cohesion aparente del suelo de apoyo determinada en ensaye triaxial
no—consolidado no—drenado, (UU); y
N es el coeficiente de capacidad de carga definido en la siguiente tabla:
Tabla 9.1. Coeficiente N.".
du 0° 5° 10°
N 7 9 13
du es el &ngulo de friccion aparente;
Ng" es el coeficiente de capacidad de carga definido por:
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+L NméX_Nmin 9.31
® 4Btan(45° +¢/2) (9:31)

Cuando L / B < 4 tan (45° + ¢/2); o bien
N "= Nméx (932)
Cuando L. / B > 4 tan (45° + ¢/2)

Tabla 9.2. Valor de Niax y Nmin para el calculo de Ng'.

) 20° 25° 30° 35° 40° 45°
Nmax 12.5 26 55 132 350 1000
Nimin 7 115 20 39 78 130
Le es la longitud del pilote o pila empotrada en el estrato resistente;
B es el ancho o diametro equivalente de los pilotes;
o es el &ngulo de friccion interna, con la definicion del Apartado 9-2; y
Fr se tomaré igual a 0.35.

Apartado 9-2

El pardametro ¢ estara dado por:

¢ = Ang tan (o tan ¢")
Donde ¢ es el angulo con la horizontal de la envolvente de los circulos de Mohr a la falla
en la prueba de resistencia que se considere méas representativa del comportamiento del
suelo en las condiciones de trabajo. Esta prueba deberé considerar la posibilidad de que el
suelo pierda parte de su resistencia.
Para suelos arenosos con compacidad relativa D, menor de 67%, el coeficiente o serd igual

a 0.67 + D, — 0.75 D,°. Para suelos con compacidad mayor que el limite indicado, o sera
igual a 1.

La capacidad de carga considerada no debera rebasar la capacidad intrinseca del
pilote o pila calculada con la resistencia admisible del material constitutivo del elemento.

En el caso de pilotes o pilas de mas de 50 cm de diametro, la capacidad calculada a
partir de resultados de pruebas de campo o0 mediante las ecuaciones (9.29) o (9.30), debera
corregirse para tomar en cuenta el efecto de escala en la forma siguiente:
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a) Parasuelos friccionantes, multiplicar la capacidad calculada por el factor

Fre Z(B +0'5j (9.33)
2B
Donde
B es el diametro de la base del pilote o pila (B > 0.5 m); y
n es un exponente igual a 0 para suelo suelto, 1 para suelo medianamente

denso y 2 para suelo denso.

b) Para pilotes hincados en suelos cohesivos firmes fisurados, multiplicar por el
mismo factor de la ecuacion (9.33) con exponente n = 1. Para pilas coladas en
suelos cohesivos del mismo tipo, multiplicar por:

B B+1
* 2B+1

(9.34)

La contribucion del suelo bajo la losa de la subestructura y de la subpresion a la
capacidad de carga de un sistema de cimentacién a base de pilotes de punta debera
despreciarse en todos los casos.

Cuando exista un estrato blando debajo de la capa de apoyo de un pilote de punta o
pila, debera verificarse que el espesor H de suelo resistente es suficiente en comparacion
con el ancho o diametro B del elemento de cimentacion. Se seguira el criterio siguiente:

1. SiH>3.5B seignorara el efecto del estrato blando en la capacidad de carga;
2. Si 35B >H > 15 B se verificara la capacidad de carga del estrato blando

suponiendo que el ancho del area cargada es B + H; y
3. SiH< 1.5B se procedera en la misma forma considerando un ancho igual a:

2(HY
B{1+3[Bj } (9.35)

El criterio anterior se aplicara también a grupos de pilotes.
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e Capacidad por friccion lateral sobre el fuste de pilotes de punta o pilas

En las zonas Il y Ill, y en cualquier situacién en la que pueda eventualmente
desarrollarse friccion negativa, no debera considerarse ninguna contribucion de la friccién
lateral a la capacidad de carga de los pilotes de punta o pilas. En suelos firmes de la zona I,
se podra agregar a la capacidad de punta una resistencia por friccion calculada mediante la
ecuacion (9.28), en la que la adherencia considerada no deberd ser mayor que el esfuerzo
vertical actuante en el suelo al nivel considerado multiplicado por un factor de 0.3, y
afectado con un factor de resistencia de 0.7.

Ademas de la capacidad de carga vertical, se revisara la capacidad del suelo para
soportar los esfuerzos inducidos por los pilotes o pilas sometidos a fuerzas horizontales, asi
como la capacidad estructural de estos elementos para transmitir dichas solicitaciones
horizontales.

«® Estados limite de servicio

Los asentamientos de este tipo de cimentacion se calcularan tomando en cuenta la
deformacion propia de los pilotes o pilas bajo las diferentes acciones a las que se
encuentran sometidas, incluyendo, en su caso, la friccion negativa, y la de los estratos
localizados bajo el nivel de apoyo de las puntas. Al calcular la emersion debida al
hundimiento regional se tomaré en cuenta la consolidacion previsible del estrato localizado
entre la punta y la cabeza de los pilotes durante la vida de la estructura.

9.3.4. Pruebas de carga en pilotes

Las estimaciones de la capacidad de carga de pilotes de friccion o de punta basadas
en pruebas de campo o en célculos analiticos se verificardn mediante pruebas de carga
cuando exista incertidumbre excesiva sobre las propiedades de los suelos involucrados y la
edificacién sea de los grupos A o B1. Los pilotes ensayados se llevaran a la falla o hasta 1.5
veces la capacidad de carga calculada. En las zonas Il y 111, la prueba se realizara al menos
dos meses después de la hinca, con el objeto de permitir la disipacién del exceso de presién
de poro que se induce al instalar los pilotes y la recuperacién de la resistencia del suelo en
su estado natural por efectos tixotrépicos. En pruebas de pilotes de punta, debera aislarse la
punta del fuste para medir en forma separada la fricciobn o adherencia lateral, o bien
instrumentarse la punta para medir la carga en la punta. Podran hacerse pruebas de campo
en pilotes de seccion menor que la del prototipo y extrapolar el resultado mediante las
ecuaciones (9.33) a (9.35).
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9.3.5. Cimentaciones especiales

Cuando se pretenda utilizar dispositivos especiales de cimentacion, debera
solicitarse la aprobacién expresa de la Administracion. Para ello se presentaran los
resultados de los estudios y ensayes a que se hubieran sometido dichos dispositivos. Los
sistemas propuestos deberdn proporcionar una seguridad equivalente a la de las
cimentaciones tradicionales calculadas de acuerdo con las presentes Normas, en particular
ante solicitaciones sismicas.

9.3.6. Procedimiento constructivo de cimentaciones

Como parte del estudio de mecénica de suelos, debera definirse un procedimiento
constructivo de las cimentaciones, excavaciones y muros de contencion que asegure el
cumplimiento de las hipotesis de disefio y garantice la integridad de los elementos de
cimentacion y la seguridad durante y después de la construccién. Dicho procedimiento
deberé ser tal que se eviten dafios a las estructuras e instalaciones vecinas y a los servicios
publicos por vibraciones o desplazamiento vertical y horizontal del suelo.

Cualquier cambio significativo que se pretenda introducir en el procedimiento de
construccion especificado en el estudio geotécnico deberd analizarse con base en la
informacidn contenida en dicho estudio o en un estudio complementario si éste resulta
necesario.

@ Cimentaciones con pilotes o pilas

La colocacion de pilotes y pilas se ajustara al proyecto correspondiente, verificando
que la profundidad de desplante, el nimero y el espaciamiento de estos elementos
correspondan a lo sefialado en los planos estructurales. Los procedimientos para la
instalacion de pilotes y pilas deberén garantizar la integridad de estos elementos y que no se
ocasione dafos a las estructuras e instalaciones vecinas por vibraciones o desplazamiento
vertical y horizontal del suelo. Cada pilote, sus tramos y las juntas entre éstos, en su caso,
deberan disefarse y realizarse de modo tal que resistan las fuerzas de compresion y tensién
y los momentos flexionantes que resulten del analisis.

Los pilotes de diametro menor de 40 cm deberan revisarse por pandeo verificando
que la fuerza axial a la que se encontraran sometidos, con su respectivo factor de carga, no
rebasara la fuerza critica P, definida por:
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b _E (NZﬂZEI +4KDL2J 0.3
R N2z '
Donde
K es el coeficiente de reaccion horizontal del suelo;
D es el diametro del pilote;
E es el modulo de elasticidad del pilote;
I es el momento de inercia del pilote;
N es el numero entero, determinado por tanteo, que genere el menor valor de
Pc;
L es la longitud del pilote; y
Fr se tomaré igual a 0.35.

@ Pilas o pilotes colados en el lugar

Para este tipo de cimentaciones profundas, el estudio de mecéanica de suelos debera
definir si la perforacion previa serd estable en forma natural o si por el contrario se
requerira estabilizarla con lodo comun o bentonitico o con ademe. Antes del colado, se
procedera a la inspeccion directa o indirecta del fondo de la perforacion para verificar que
las caracteristicas del estrato de apoyo son satisfactorias y que todos los azolves han sido
removidos. El colado se realizard por procedimientos que eviten la segregacion del
concreto y la contaminacion del mismo con el lodo estabilizador de la perforacién o con
derrumbes de las paredes de la excavacién. Se llevara un registro de la localizacion de los
pilotes o pilas, las dimensiones relevantes de las perforaciones, las fechas de perforacién y
de colado, la profundidad y los espesores de los estratos y las caracteristicas del material de
apoyo.

Cuando la construccion de una cimentacion requiera del uso de lodo bentonitico, el
constructor no podra verterlo en el drenaje urbano, por lo que debera destinar un area para
recolectar dicho lodo después de usarlo y transportarlo a algun tiradero ex profeso.

Cuando se usen pilas con ampliacion de base (campana), la perforacion de la misma
se haré verticalmente en los primeros 20 cm para después formar con la horizontal un
angulo de 60 grados: el peralte de la campana sera por lo menos de 50 cm. No deben
construirse campanas bajo agua, ya que los sistemas empleados para esta operacion no
garantizan la colocacion de concreto sano en esta zona que es donde se desarrollaré la
capacidad de carga.
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Otros aspectos a los que debera prestarse atencion son el método y equipo para la
eliminacion de azolves, la duracion del colado, asi como el recubrimiento y la separacion
minima del acero de refuerzo con relacién al tamafio del agregado.

Para desplantar la cimentacion sobre el concreto sano de la pila, se debera dejar en
la parte superior una longitud extra de concreto, equivalente al 90% del diametro de la
misma; este concreto, que acarrea las impurezas durante el proceso de colado, podra ser
removido con equipo neumatico hasta 20 cm arriba de la cota de desplante de la
cimentacion; estos Ultimos 20 cm se deberan quitar en forma manual procurando que la
herramienta de ataque no produzca fisuras en el concreto que recibira la cimentacion.

En el caso de pilas coladas en seco, la longitud adicional podra ser de 50% del
diametro de las mismas, evitando remover el concreto de esta parte en estado fresco con el
proposito de que el “sangrado” del concreto se efectie en dicha zona. Esta parte se
demolera siguiendo los lineamientos indicados en el punto anterior.

En cualquier tipo de pila, ser4 necesario construir un brocal antes de iniciar la
perforacion a fin de preservar la seguridad del personal y la calidad de la pila por construir.

No deberan construirse pilas de menos de 80 cm hasta 30 m de profundidad, ni de
menos de 100 cm hasta profundidades mayores. Las pilas deberan ser construidas con
ademe o estabilizadas con lodos a menos que el estudio del subsuelo muestre que la
perforacion es estable.

Respecto a la localizacion de las pilas se aceptara una tolerancia del 10% de su
didmetro. La tolerancia en la verticalidad de una pila serd de 2% de su longitud hasta 25 m
de profundidad y de 3% para mayor profundidad.

@ Pilotes hincados a percusién
Se preferird la manufactura en fabrica de tramos de pilotes a fin de controlar mejor
sus caracteristicas mecanicas y geométricas y su curado. En pilotes de concreto reforzado,

se prestara especial atencion a los traslapes en el acero de refuerzo longitudinal.

Cada pilote deberd tener marcas que indiquen los puntos de izaje, para poder
levantarlos de las mesas de colado, transportarlos e izarlos.

El estudio de mecanica de suelos debera definir si se requiere perforacion previa,
con o sin extraccion de suelo, para facilitar la hinca o para minimizar el desplazamiento de
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los suelos blandos. Se indicara en tal caso el didmetro de la perforacién y su profundidad, y
si es necesaria la estabilizacion con lodo comun o bentonitico. En pilotes de friccion el
diametro de la perforacion previa para facilitar la hinca o para minimizar el desplazamiento
de los suelos blandos no debera ser mayor que el 75% del diametro o lado del pilote. Si con
tal didmetro maximo de la perforacion no se logra hacer pasar el pilote a través de capas
duras intercaladas, exclusivamente éstas deberan limarse con herramientas especiales a un
diametro igual o ligeramente mayor que el del pilote. En caso de recurrir a perforacion
previa, el factor de reduccion Fgr de la ecuacion (9.28) se reducird multiplicando el valor
aplicable en ausencia de perforacion por la relacion (1 — 0.4 Dyperi/Dpir) donde Dyert Y Dpit SON
respectivamente el didmetro de la perforacion previa y el del pilote.

Antes de proceder al hincado, se verificara la verticalidad de los tramos de pilotes y,
en su caso, la de las perforaciones previas. La desviacion de la vertical del pilote no debera
ser mayor de 3/100 de su longitud para pilotes con capacidad de carga por punta ni de
6/100 en los otros casos.

El equipo de hincado se especificara en términos de su energia en relacién con la
masa del pilote y del peso de la masa del martillo golpeador en relacion con el peso del
pilote, tomando muy en cuenta la experiencia local. Ademas, se especificaran el tipo y
espesor de los materiales de amortiguamiento de la cabeza y del seguidor. El equipo de
hincado podra también definirse a partir de un andlisis dinamico basado en la ecuacion de
onda.

La posicion final de la cabeza de los pilotes no debera diferir respecto a la de
proyecto en mas de 20 cm ni de la cuarta parte del ancho del elemento estructural que se
apoye en ella.

Al hincar cada pilote se llevard un registro de su ubicacion, su longitud y
dimensiones transversales, la fecha de colocacion, el nivel del terreno antes de la hinca y el
nivel de la cabeza inmediatamente despuées de la hinca. Ademas se incluira el tipo de
material empleado para la proteccion de la cabeza del pilote, el peso del martinete y su
altura de caida, la energia de hincado por golpe, el nimero de golpes por metro de
penetracidn a través de los estratos superiores al de apoyo y el nimero de golpes por cada
10 cm de penetracidn en el estrato de apoyo, asi como el nimero de golpes y la penetracion
en la Gltima fraccion de decimetro penetrada.

En el caso de pilotes hincados a través de un manto compresible hasta un estrato
resistente, se verificara para cada pilote mediante nivelaciones si se ha presentado emersion
por la hinca de los pilotes adyacentes y, en caso afirmativo, los pilotes afectados se
volveran a hincar hasta la elevacion especificada.
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Los métodos usados para hincar los pilotes deberan ser tales que no mermen la
capacidad estructural de éstos. Si un pilote de punta se rompe o dafia estructuralmente
durante su hincado, o si por excesiva resistencia a la penetracion, queda a una profundidad
menor que la especificada y en ella no se pueda garantizar la capacidad de carga requerida,
se extraera la parte superior del mismo, de modo que la distancia entre el nivel de desplante
de la subestructura y el nivel superior del pilote abandonado sea por lo menos de 3 m. En
tal caso, se revisara el disefio de la subestructura y se instalaran pilotes sustitutos.

Si es un pilote de friccion el que se rechace por dafios estructurales durante su
hincado, se debera extraer totalmente y rellenar el hueco formado con otro pilote de mayor
dimension o bien con un material cuya resistencia y compresibilidad sea del mismo orden
de magnitud que las del suelo que remplaza; en este caso, también deberan revisarse el
disefio de la subestructura y el comportamiento del sistema de cimentacion.

@ Pruebas de carga en pilotes o pilas

En caso de realizarse pruebas de carga, se llevara registro por lo menos de los datos
siguientes:

a) Condiciones del subsuelo en el lugar de la prueba;

b) Descripcion del pilote o pila y datos obtenidos durante la instalacion;

c) Descripcion del sistema de carga y del método de prueba;

d) Tabla de cargas y deformaciones durante las etapas de carga y descarga del pilote
0 pila;

e) Representacion gréfica de la curva asentamientos—tiempo para cada incremento de
carga; y

f)  Observaciones e incidentes durante la instalacion del pilote o pila 'y la prueba.

9.4. Comparativa

Reglamento de Construcciones para el
Préactica de la Ingenieria Civil Distrito Federal y Normas Técnicas
Complementarias

La capacidad de carga ultima por friccidn | Para cimentaciones desplantadas en suelos
de un pilote se puede estimar con la || cohesivos:
expresion:

2QF, <c,N.F; +p,
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Q =a(>cd)4B

En la cual

o factor de correccion que
depende de la resistencia no
drenada del suelo
(Tomlinson, 1977)

Ci resistencia no drenada del

suelo, correspondiente al estrato i
di espesor del estrato i
4B perimetro del pilote

Para cimentaciones desplantadas en suelos
friccionantes:

SQF

{pV(Nq ~1)+

:|FR + pv

Los ensayos de carga se hacen para
determinar la carga maxima de falla de un
pilote o grupo de pilotes o para determinar
si un pilote o grupo de pilotes es capaz de
soportar una carga sSin asentamiento
excesivo o continuo.

Las estimaciones de la capacidad de carga
de pilotes de friccion o de punta basadas en
pruebas de campo o en calculos analiticos
se verificardn mediante pruebas de carga
cuando exista incertidumbre excesiva sobre
las propiedades de los suelos involucrados y

De acuerdo al tipo de solicitaciones a que
serd sometida una cimentacion profunda, las
pruebas de carga sirven para determinar su
resistencia real de trabajo en compresion,
tension, carga lateral y vibracion. Por su
método de ejecucion, las pruebas de carga
se clasifican en: estaticas y dinamicas de
impacto. Estos ensayes de campo, pueden
efectuarse de muchas formas, siendo las
mas usuales en nuestro medio, las de carga
con gatos hidraulicos reaccionando contra
una plataforma lastrada, o contra pilas y
pilotes previamente hincados, o bien, contra
estructuras existentes y anclajes en suelos.
Otras variantes con uso menos generalizado
son: la aplicacion de carga directa,
aplicando lastre directamente sobre la
cabeza del pilote.

la edificacion sea de los grupos A o B1.
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9.5. Resumeny conclusiones

Cuando el suelo situado al nivel en que se desplantaria normalmente una zapata o una losa
de cimentacion, es demasiado débil o compresible para proporcionar un soporte adecuado,
las cargas se transmiten a material mas adecuado a mayor profundidad por medio de pilotes
o pilas.

Los pilotes se construyen en una gran variedad de tamarios, formas, y materiales para
adaptarse a muchos requisitos especiales.

En la ingenieria de cimentaciones el término pila es un miembro estructural subterraneo

que tiene la funcidn que cumple una zapata, es decir, transmitir la carga a un estrato capaz
de soportarla, sin peligro de que falle ni de que sufra un asentamiento excesivo.
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CAPITULO 10.
ANALISIS Y DISENO DE EXCAVACIONES

10.1. Introduccion

Toda excavacion produce cambios en el estado de esfuerzos del suelo, y si penetra bajo el
nivel freatico, genera alteracion en el estado de equilibrio de la presion hidraulica con el
consiguiente desarrollo de fuerzas de filtracion; estas Gltimas pueden ser tan importantes
como los efectos de la descarga.

Los estados de esfuerzos asociados a las diferentes etapas de excavacion, considerando una
masa de suelo homogéneo y saturado son los siguientes:

Condicion inicial. Antes de excavar prevalecen los esfuerzos geostaticos iniciales.

Inmediatamente después de excavar. Los esfuerzos totales disminuyen teniendo un valor
nulo en el fondo de la excavacion y con una distribucion que depende de la geometria.

Por su parte, los esfuerzos efectivos y la presion de poro disminuyen también segun las
propiedades mecénicas del suelo; considerando Unicamente el decremento de esfuerzos
verticales y el coeficiente de presion de poro propuesto por Skempton. Asimismo, el nivel
freatico bajo el fondo se abate una profundidad z.

A largo plazo. En un tiempo que depende de la geometria de la excavacion y de la
permeabilidad del suelo, la presiébn de poro se modifica hasta coincidir con la
correspondiente a la del flujo establecido hacia la excavacién, con la consecuente variacion
de signo contrario en los esfuerzos efectivos.
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10.2. Consideraciones en la practica de la Ingenieria Civil en el andlisis y disefio de
la excavacion

10.2.1. Tipos de excavaciones

Excavaciones a cielo abierto. Las someras o de profundidad menor que el nivel freatico (de
1 m en los terrenos del lago y 2 m en el &rea urbana), no plantean dificultad relevante en
cuanto a expansion del terreno descargado; son minimos también los problemas de
estabilidad de los taludes en el perimetro de la excavacion.

Cuando se requiere excavar a mayor profundidad, debajo del nivel freatico, las dificultades
se incrementan. En estos casos las expansiones por descarga del terreno, las fuerzas de
filtracién del agua se generan hacia la excavacion, y la estabilidad de los taludes y del
fondo, son aspectos a considerar durante la etapa constructiva.

Excavaciones Profundas. La construccion de tlneles y estaciones para el servicio de
transporte colectivo (Metro) y de los colectores principales para el drenaje de la Ciudad,
construidos a profundidades variables entre 10 y 30 m, promovio la implantacion de
diferentes procedimientos de excavacion subterranea.

Los objetivos del procedimiento son: 1) evitar deformaciones significativas en la superficie
del terreno y colindancias durante la construccion y a largo plazo, y 2) preservar la
estabilidad del frente de excavacion, mediante el control de los volimenes extraidos y de
las fuerzas de filtracion hacia el area de trabajo.

10.2.2. Apuntalamiento en las excavaciones

® Excavaciones a cielo abierto

Si la profundidad de la excavacion no es mayor de 4 m [Peck, 2002], comiunmente se
acostumbra hincar tablones verticales alrededor del limite de la excavacion, a los que se
Ilama forro. La profundidad a la que se hinca el forro se mantiene cerca del fondo al
avanzar la excavacion. El forro se mantiene en su lugar por medio de vigas horizontales
Ilamadas largueros, que a su vez estan soportados generalmente por puntales horizontales
que se extienden de costado a costado de la excavacién. Los puntales son usualmente de
madera, pero, si la excavacidn no tiene mas de aproximadamente 1.5 m de ancho, se usan
cominmente tubos metalicos que se pueden alargar llamados puntales para cepas. Si la
excavacion es demasiado ancha para poder usar puntales que se extiendan a lo largo de
todo el ancho, los largueros pueden apoyarse en puntales inclinados llamados rastrillos o
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rastras. Para su uso se requiere que el suelo en la base de la excavacion sea lo
suficientemente firme para que dé el soporte adecuado a los largueros.

@ Excavaciones profundas

Cuando la profundidad de la excavacién es mayor que 6 m, el uso de forros de madera se
hace antieconémico y se emplean cominmente otros métodos para apuntalar. Se hincan
tablestacas de acero alrededor del limite de la excavacion. Al ir extrayendo el suelo del
recinto formado por las tablestacas, se insertan largueros y puntales. Los largueros
comunmente son de acero, y los puntales pueden ser de acero o de madera. Prosigue luego
la excavacion a un nivel inferior, y se instala otro juego de largueros y puntales. Este
proceso continua hasta que se termina la excavacion.

10.2.3. Seguridad en las excavaciones

Como ya se comentd, todo proceso de excavacion esta asociado a un cambio del estado de
esfuerzos del suelo, pero este cambio viene acompafiado de deformaciones. Y toman la
forma de hundimiento del &rea que rodea la excavacion. Las estructuras que estan apoyadas
en el material que se deforma comunmente se asientan y se mueven hacia la excavacion.

Es muy importante controlar dentro de la excavacion los efectos de las fuerzas de filtracion
sobre la estabilidad del fondo, y hacia el exterior circundante evitar el abatimiento del nivel
freatico mediante la recarga de agua, con objeto de minimizar su impacto sobre las
construcciones vecinas.

Para lograr la seguridad de las excavaciones, se debe estar prevenido de las consecuencias
que provoca el uso de diferentes procedimientos de construccién, se deberd tener cuidado
de no realizar métodos de excavacion y de apuntalamiento que no puedan efectuarse sin
causar dafio a las propiedades vecinas y asegurarse de que el método propuesto para
apuntalar las excavaciones es capaz de reducir los asentamientos a valores aceptables.

Estabilidad de la excavacion. Se revisan los siguientes tres mecanismos: falla general del
fondo, falla del fondo por subpresion y falla del talud, [Terzaghi y Peck, 1967].
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Larguero Puntal Larguero

‘ .\_‘."-f

%A

Libres Apuntaladas Ancladas

Figura 10.1. Tablestacas [SCT, 2001]

Expansién inducida por la excavacién & La expansion inmediata puede estimarse
mediante la siguiente formula simplificada, obtenida a partir de la teoria de la elasticidad,
considerando una relacion de Poisson v=0.5:

Oy =M, pyBFF, (10.1)
Donde
Pd es la presion total al nivel del fondo antes de excavar
B es el ancho de la excavacion

mye  es el mddulo de expansion elastica medio de los estratos de arcilla expandibles bajo
el fondo de la excavacion
F+y Fpson los factores de forma y de profundidad
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Figura 10.2. Factores para calcular la expansion inmediata cei.

En una excavacion de seccion rectangular, my puede estimarse como el promedio pesado
de los modulos de los suelos comprendidos en una profundidad igual a 2 B F¢ Fy a partir del
fondo de la excavacion.

El mddulo mye de los estratos de arcillas se obtiene de pruebas triaxiales no drenadas con un
ciclo de descarga controlada, aplicando presiones de confinamiento iguales a los esfuerzos
totales de cada muestra de suelo en su estado natural.

Falla por subpresién. a) evitar la falla por subpresion, abatiendo la presion del agua freatica
en los estratos de suelo cercanos al fondo de la excavacion, b) disminuir las expansiones y
¢) facilitar la construccion, “excavando en seco”. El bombeo consiste en extraer el agua
libre de la masa de suelo mientras permanezca abierta la excavacion, para evitar eventuales
condiciones de inestabilidad y deformaciones excesivas.

10.2.4. Flujo de agua hacia excavaciones

Al excavar por debajo del nivel freatico ocurren dos fendmenos [Anzaldda, 2002]:

#3474



CaApPiTULO 10
ANALISIS Y DISENO DE EXCAVACIONES

1) Disminucién de los esfuerzos totales por la descarga de la masa de suelo
excavada, que genera una disminucion de esfuerzos efectivos y de la presion de
poro; considerando que se va excavando sin cambio de volumen, existe un efecto
de succion.

2) Tendencia al flujo por la diferencia de niveles de agua entre el interior de la
excavacion y el suelo circundante.

Se producen asi dos gradientes que tienden a disminuir los esfuerzos efectivos debidos a la
succion por descarga y a la diferencia de niveles de agua; conforme pasa el tiempo y
dependiendo de la permeabilidad del suelo y la geometria de la excavacion, se desarrolla un
flujo para restablecer la condicion hidrostatica, durante el cual aumenta el contenido de
agua y disminuyen los esfuerzos efectivos.

En la practica, la diferencia de permeabilidades y estratificacion de los depdésitos naturales
tiene las siguientes implicaciones.

Extraccién de agua en suelos arenosos. Debido a la alta permeabilidad de los suelos
granulares, el flujo se establece de manera inmediata, por lo cual el bombeo en estos suelos
se disefia para controlar el gasto de agua que se filtra hacia la excavacion, evitar fuerzas de
filtracion ascendentes y poder trabajar en seco; el volumen que se requiere manejar puede
variar desde 0.1 m%s hasta varios m*/s.

Extraccién de agua en suelos finos. Los depdsitos de suelos arcillosos frecuentemente
presentan microfisuramiento, asi como intercalaciones de delgados estratos arenosos de
mayor permeabilidad; en estas condiciones, el bombeo se realiza fundamentalmente para
extraer el agua libre, con lo cual se evita que se activen las fisuras existentes y se disminuye
al minimo la modificacién de esfuerzos efectivos por cambios en la humedad de los suelos
finos; de esta manera se evitan expansiones excesivas y los asentamientos subsecuentes, asi
como condiciones de inestabilidad por disminucion de la resistencia de los suelos. En
cualquier caso, los pozos deben atravesar todos los estratos que puedan generar una falla
por subpresién. En la ciudad de Meéxico son usuales los gastos de 0.1 a 0.5 I/s en
excavaciones tipicas de 4 a 5 m de profundidad en predios con dimensiones del orden de 50
x 50 m de lado.

10.2.5. Pruebas de bombeo

Una prueba de bombeo es parte del estudio geotécnico y para su programacion debe tenerse
un conocimiento completo de las condiciones estratigraficas determinadas con los sondeos,
de los niveles de agua y de los resultados de ensayes de laboratorio. Asimismo, debe
contarse con toda la informacion disponible respecto de abatimientos previos realizados en
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el area, de pozos para abastecimiento de agua, o de hidrologia de superficie [Anzaldla,
2002].

Los objetivos de un sistema de bombeo son:

Abatir el nivel freatico.

Captar filtraciones.

Mejorar la estabilidad de taludes, evitar erosion o falla de taludes.

Evitar el levantamiento del fondo de excavaciones o erosion del suelo por efecto
del gradiente hidraulico por flujo de agua ascendente.

Incrementa los esfuerzos efectivos en los suelos bajo el fondo de la excavacion.
Reducir presiones de tierras sobre estructuras de soporte temporal y tablestacas.

Awbh e

o o

10.3. Consideraciones en el Reglamento de Construcciones para el Distrito Federal
[RCDF] y Normas Técnicas Complementarias [NTC] para andlisis y disefio de
excavaciones

En el disefio de las excavaciones se consideraran los siguientes estados limite:

a) De falla: colapso de los taludes o de las paredes de la excavacion o del sistema de
ademado de las mismas, falla de los cimientos de las construcciones adyacentes y
falla de fondo de la excavacion por corte o por subpresion en estratos subyacentes
y colapso del techo de cavernas o galerias.

b) De servicio: movimientos verticales y horizontales inmediatos y diferidos por
descarga en el area de excavacién y en los alrededores. Los valores esperados de
tales movimientos deberan ser suficientemente reducidos para no causar dafios a
las construcciones e instalaciones adyacentes ni a los servicios publicos. Ademas,
la recuperacion por recarga no deberd ocasionar movimientos totales o
diferenciales intolerables para las estructuras que se desplanten en el sitio.

Para realizar la excavacién, se podran usar pozos de bombeo con objeto de reducir las
filtraciones y mejorar la estabilidad. Sin embargo, la duracion del bombeo debera ser tan
corta como sea posible y se tomaran las precauciones necesarias para que sus efectos
gueden practicamente circunscritos al area de trabajo. En este caso, para la evaluacién de
los estados limite de servicio a considerar en el disefio de la excavacion, se tomaran en
cuenta los movimientos del terreno debidos al bombeo.
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Los analisis de estabilidad se realizaran con base en las acciones aplicables sefialadas en las
Normas correspondientes, considerandose las sobrecargas que puedan actuar en la via
publica y otras zonas proximas a la excavacion.

10.3.1. Estados limite de falla

La verificacion de la seguridad respecto a los estados limite de falla incluira la revision de
la estabilidad de los taludes o paredes de la excavacion con o sin ademes y del fondo de la
misma. El factor de resistencia sera de 0.6; sin embargo, si la falla de los taludes, ademes o
fondo de la excavacion no implica dafios a los servicios publicos, a las instalaciones o a las
construcciones adyacentes, el factor de resistencia serd de 0.7. La sobrecarga uniforme
minima a considerar en la via pablica y zonas proximas a excavaciones temporales sera de
15 kPa (1.5 t/m?) con factor de carga unitaria.

® Taludes

La seguridad y estabilidad de excavaciones sin soporte se revisard tomando en cuenta la
influencia de las condiciones de presion del agua en el subsuelo asi como la profundidad de
excavacion, la inclinacién de los taludes, el riesgo de agrietamiento en la proximidad de la
corona y la presencia de grietas u otras discontinuidades. Se tomard en cuenta que la
cohesion de los materiales arcillosos tiende a disminuir con el tiempo, en una proporcion
que puede alcanzar 30% en un plazo de un mes.

Para el analisis de estabilidad de taludes se usard un método de equilibrio limite
considerando superficies de falla cinematicamente posibles tomando en cuenta las
discontinuidades del suelo. Se incluira la presencia de sobrecargas en la orilla de la
excavacion. También se considerardn mecanismos de extrusion de estratos blandos
confinados verticalmente por capas mas resistentes. Al evaluar estos Gltimos mecanismos
se tomara en cuenta que la resistencia de la arcilla puede alcanzar su valor residual
correspondiente a grandes deformaciones.

Se prestara especial atencion a la estabilidad a largo plazo de excavaciones o cortes
permanentes que se realicen en el predio de interés, especialmente en la zona I. Se tomaran
las precauciones necesarias para que estos cortes no limiten las posibilidades de
construccion en los predios vecinos, no presenten peligro de falla local o general ni puedan
sufrir alteraciones en su geometria por intemperizacion y erosion, que puedan afectar a la
propia construccion, a las construcciones vecinas 0 a los servicios publicos. Ademas del
analisis de estabilidad, el estudio geotécnico deberd incluir en su caso una justificacion
detallada de las técnicas de estabilizacion y proteccion de los cortes propuestas y del
procedimiento constructivo especificado.
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@ Falla por subpresion en estratos permeables

En el caso de excavaciones en suelos sin cohesion, se analizara en su caso la estabilidad del
fondo de la excavacion por flujo del agua. Para reducir el peligro de fallas de este tipo, el
agua freatica debera controlarse y extraerse de la excavacion por bombeo desde carcamos,
pozos punta o pozos de alivio con nivel dinamico sustancialmente inferior al fondo de la
excavacion.

Cuando una excavacion se realice en una capa impermeable, la cual a su vez descanse sobre
un estrato permeable, deberd considerarse que la presion del agua en este estrato puede
levantar el fondo de la excavacion, no obstante el bombeo superficial. El espesor minimo h;
del estrato impermeable que debe tenerse para evitar inestabilidad de fondo se considerara
igual a:

h > U—WJ h, (10.2)

Donde

hw es la altura piezométrica en el lecho inferior de la capa impermeable;

Y es el peso volumétrico del agua; y

I es el peso volumétrico total del suelo entre el fondo de la excavacion y el estrato
permeable.

Cuando el espesor h; resulte insuficiente para asegurar la estabilidad con un amplio margen
de seguridad, sera necesario reducir la carga hidraulica del estrato permeable por medio de
bombeo.

® Estabilidad de excavaciones ademadas

En caso de usarse para soportar las paredes de la excavacion, elementos estructurales como
tablestacas o muros colados en el lugar, se revisara la estabilidad de estos elementos por
deslizamiento general de una masa de suelo que incluira el elemento, por falla de fondo, y
por falla estructural de los troqueles o de los elementos que éstos soportan.

La revision de la estabilidad general se realizara por un método de analisis limite. Se
evaluard el empotramiento y el momento resistente minimo del elemento estructural,
requeridos para garantizar la estabilidad.
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La posibilidad de falla de fondo por cortante en arcillas blandas a firmes se analizara
verificando que:

pv +zqFC <CuNcFR (10-3)

Donde

Cu es la cohesion aparente del material bajo el fondo de la excavacién, en condiciones
no—consolidadas no—drenadas (UU);

Nc¢ es el coeficiente de capacidad de carga y que depende de la geometria de la
excavacion. En este caso, B serd el ancho de la excavacion, L su longitud y D su
profundidad. Se tomara en cuenta ademas que este coeficiente puede ser afectado
por el procedimiento constructivo;

pv es la presion vertical total actuante en el suelo, a la profundidad de excavacion;

>gFc son las sobrecargas superficiales afectadas de sus respectivos factores de carga; y

Fr se tomara igual a 0.7.

Los elementos de soporte deberan disefiarse estructuralmente para resistir las acciones de
los empujes y las reacciones de los troqueles y de su apoyo en el suelo bajo el fondo de la
excavacion.

@ Estabilidad de estructuras vecinas

De ser necesario, las estructuras adyacentes a las excavaciones deberan reforzarse o
recimentarse. El soporte requerido dependera del tipo de suelo y de la magnitud y
localizacion de las cargas con respecto a la excavacion.

En caso de usar anclas temporales para el soporte de ademes debera demostrarse que éstas
no afectaran la estabilidad ni induciran deformaciones significativas en las cimentaciones
vecinas y/o servicios publicos. El sistema estructural del ancla deberd analizarse con el
objetivo de asegurar su funcionamiento como elemento de anclaje. El anélisis de las anclas
deberd considerar la posibilidad de falla por resistencia del elemento tensor, de la
adherencia elemento tensor—lechada, de la adherencia lechada—terreno y de la capacidad de
carga del terreno en el brocal del ancla. La instalacion de anclas debera realizarse con un
control de calidad estricto que incluya un namero suficiente de pruebas de las mismas, de
acuerdo con las préacticas aceptadas al respecto. Los anclajes temporales instalados en
terrenos agresivos podran requerir una proteccion especial contra corrosion.
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10.3.2. Estados limite de servicio

® Expansiones instantaneas y diferidas por descarga

Para estimar la magnitud de los movimientos verticales inmediatos por descarga en el area
de excavacion y en los alrededores, se recurrird a la teoria de la elasticidad. Los
movimientos diferidos se estimaran mediante la ecuacion 10.4 a partir de los decrementos
de esfuerzo vertical calculados aplicando también la teoria de la elasticidad.

AH :Z{ ae }Az (10.4)

1+e,

Donde

AH  es el asentamiento de un estrato de espesor H;

€o es la relacion de vacios inicial;

Ae es la variacion de la relacion de vacios bajo el incremento de esfuerzo efectivo
vertical Ap inducido a la profundidad z por la carga superficial. Esta variacion se
estimara a partir de pruebas de consolidacion unidimensionales realizadas con
muestras inalteradas representativas del material existente a esa profundidad; y

Az son los espesores de estratos elementales dentro de los cuales los esfuerzos pueden
considerarse uniformes.

Para reducir los movimientos inmediatos, la excavacion y la construccion de la cimentacion
podran realizarse por partes.

En el caso de excavaciones ademadas, se buscara reducir la magnitud de los movimientos
instantaneos acortando la altura no soportada entre troqueles.

® Asentamiento del terreno natural adyacente a las excavaciones

En el caso de cortes ademados en arcillas blandas o firmes, se tomara en cuenta que los
asentamientos superficiales asociados a estas excavaciones dependen del grado de cedencia
lateral que se permita en los elementos de soporte. Para la estimacion de los movimientos
horizontales y verticales inducidos por excavaciones ademadas en las areas vecinas, debera
recurrirse a una modelacion analitica 0 numérica que tome en cuenta explicitamente el
procedimiento constructivo. Estos movimientos deberan medirse en forma continua durante
la construccion para poder tomar oportunamente medidas de seguridad adicionales en caso
necesario.
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10.3.3. Procedimiento constructivo de excavaciones

@ Consideraciones generales

Cuando las separaciones con las colindancias lo permitan, las excavaciones podran
delimitarse con taludes perimetrales cuya pendiente se evaluara a partir de un analisis de
estabilidad de acuerdo con los subcapitulos 10.3.1 y 10.3.2 de este trabajo.

Si por el contrario, existen restricciones de espacio y no son aceptables taludes verticales
debido a las caracteristicas del subsuelo, se recurrira a un sistema de soporte constituido por
ademes, tablaestacas o muros colados en el lugar apuntalados o retenidos con anclas
instaladas en suelos firmes. En todos los casos debera lograrse un control adecuado del
flujo de agua en el subsuelo y seguirse una secuela de excavacion que minimice los
movimientos de las construcciones vecinas y servicios publicos.

@ Control del flujo de agua

Cuando la construccion de la cimentacion lo requiera, se controlara el flujo del agua en el
subsuelo del predio mediante bombeo, tomando precauciones para limitar los efectos
indeseables del mismo en el propio predio y en los colindantes.

Se escogera el sistema de bombeo mas adecuado de acuerdo con el tipo de suelo. El gasto y
el abatimiento provocado por el bombeo se calculardn mediante la teoria del flujo de agua
transitorio en el suelo. El disefio del sistema de bombeo incluira la seleccion del namero,
ubicacion, diametro y profundidad de los pozos; del tipo, didmetro y ranurado de los
ademes, y del espesor y composicion granulométrica del filtro. Asimismo, se especificara la
capacidad minima de las bombas y la posicion del nivel dindmico en los pozos en las
diversas etapas de la excavacion.

En el caso de materiales compresibles, se tomara en cuenta la sobrecarga inducida en el
terreno por las fuerzas de filtracion y se calcularan los asentamientos correspondientes. Si
los asentamientos calculados resultan excesivos, se recurrird a procedimientos alternos que
minimicen el abatimiento piezométrico. Debera considerarse la conveniencia de reinyectar
el agua bombeada en la periferia de la excavacion y de usar pantallas impermeables que la
aislen.

Cualquiera que sea el tipo de instalacion de bombeo que se elija, su capacidad garantizara
la extraccion de un gasto por lo menos 1.5 veces superior al estimado. Ademas, debera
asegurarse el funcionamiento continuo de todo el sistema.
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En suelos de muy baja permeabilidad, como las arcillas lacustres de las zonas Il y 11, el
nivel piezométrico tiende a abatirse espontdneamente al tiempo que se realiza la
excavacion, por lo que no es necesario realizar bombeo previo, salvo para evitar presiones
excesivas en estratos permeables intercalados. En este caso, mas que abatir el nivel freatico,
el bombeo tendra como objetivo:

a) Dar a las fuerzas de filtraciébn una direccion favorable a la estabilidad de la
excavacion;

b) Preservar el estado de esfuerzos del suelo; e

c) Interceptar las filtraciones provenientes de lentes permeables.

En todos los casos sera necesario un sistema de bombeo superficial que desaloje el agua de
uno o varios carcamos en los que se recolecten los escurrimientos de agua. El agua
bombeada arrojada al sistema de drenaje publico debera estar libre de sedimentos y
contaminantes.

@ Tablaestacas y muros colados en el lugar

Para reducir los problemas de filtraciones de agua hacia la excavacién y los dafios a
construcciones vecinas, se podran usar tablaestacas hincadas en la periferia de la
excavacion o muros colados in situ o prefabricados. Las tablaestacas o muros deberan
prolongarse hasta una profundidad suficiente para interceptar el flujo debido a los
principales estratos permeables que pueden dificultar la realizaciéon de la excavacion. El
calculo de los empujes sobre los puntales que sostengan estos elementos se hard por los
meétodos indicados en los subcapitulos 10.3.1 y 10.3.2. El sistema de apuntalamiento podra
también ser constituido por anclas horizontales instaladas en suelos firmes o muros
perpendiculares colados en el lugar o prefabricados.

® Secuencia de excavacion

El procedimiento de excavacion debera asegurar que no se rebasen los estados limite de
servicio (movimientos verticales y horizontales inmediatos y diferidos por descarga en el
area de excavacion y en la zona circundante).

De ser necesario, la excavacion se realizara por etapas, segun un programa que se incluira
en la memoria de disefio, sefialando ademas las precauciones que deban tomarse para que
no resulten afectadas las construcciones de los predios vecinos o los servicios publicos;
estas precauciones se consignaran debidamente en los planos.
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Al efectuar la excavacion por etapas, para limitar las expansiones del fondo a valores
compatibles con el comportamiento de la propia estructura o de edificios e instalaciones
colindantes, se adoptard una secuencia simétrica. Se restringira la excavacién a zanjas de
pequefias dimensiones en planta en las que se construira y lastrarad la cimentacion antes de
excavar otras areas.

Para reducir la magnitud de las expansiones instantaneas sera aceptable, asimismo, recurrir
a pilotes de friccion hincados previamente a la excavacion y capaces de absorber los
esfuerzos de tensién inducidos por el terreno.

@ Proteccion de taludes permanentes

En el disefio de los sistemas de proteccion de taludes naturales o cortes artificiales
permanentes, se tomara en cuenta que las deformaciones del suelo protegido deben ser
compatibles con las del sistema de proteccion empleado. Se tomara asimismo en cuenta el
efecto del peso del sistema de proteccion sobre la estabilidad general o local del talud
durante y después de la construccion. Por otra parte, los sistemas de proteccion deberan
incluir elementos que garanticen un drenaje adecuado y eviten el desarrollo de presiones
hidrostaticas que puedan comprometer la estabilidad del sistema de proteccion y del propio
talud.

En caso de usar anclas pasivas o activas para la estabilizacion del talud debera demostrarse
que estas no afectardn la estabilidad ni inducirdn deformaciones significativas en las
construcciones vecinas y/o en los servicios publicos. El sistema estructural del ancla debera
analizarse con el objetivo de asegurar su funcionamiento como elemento de anclaje. Las
anclas activas deberdn analizarse e instalarse tomando en cuenta lo sefialado en la seccion
10.3.1., en lo correspondiente a estabilidad de estructuras vecinas Por otra parte, se tomaran
las precauciones necesarias para proteger las anclas contra corrosion, con base en pruebas
que permitan evaluar la agresividad del terreno, principalmente en cuanto a resistividad
eléctrica, pH, cantidad de sulfuros, sulfatos y cloruros. Se prestara particular atencion a la
proteccion de los elementos que no se encuentran dentro del barreno y en especial en la
zona del brocal (placas de apoyo, cufas, tuercas, zona terminal del elemento tensor, etc.).

10.4. Comparativa

Reglamento de Construcciones para el
Préctica de la Ingenieria Civil Distrito Federal y Normas Técnicas
Complementarias

Los objetivos de un sistema de bombeo son: | Para realizar la excavacion, se podrén usar
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1.- Captar filtraciones y abatir el nivel
freético.

2.- Mejorar la estabilidad de taludes, evitar
erosion o falla de taludes y reducir el &rea
de trabajo.

3.- Evitar el levantamiento del fondo de
excavaciones o licuacion por efecto de flujo
de agua ascendente.

4.- Incrementa los esfuerzos efectivos en los
suelos bajo el fondo de la excavacion.

5.- Reducir presiones de tierras sobre
estructuras de soporte y tablestacas.

pozos de bombeo con objeto de reducir las
filtraciones y mejorar la estabilidad.

El bombeo tendra como objetivo:

a.- Dar a las fuerzas de filtracion una
direccién favorable a la estabilidad de la
excavacion;

b.- Preservar el estado de esfuerzos del
suelo; e

c.- Interceptar las filtraciones provenientes
de lentes permeables.

Comentario: Una prueba de bombeo es parte esencial del estudio geotécnico y para
su programacion y realizacion debe tenerse un conocimiento completo de los
objetivos a cumplir y de los resultados que brinda. Asimismo, debe contarse con toda
la informacién disponible respecto al procedimiento. Por lo que, el Reglamento de
Construcciones para el Distrito Federal da la pauta para realizar una prueba de

bombeo en una excavacion.

La expansion inmediata puede estimarse
mediante la siguiente formula simplificada,
obtenida a partir de la teoria de la
elasticidad, considerando una relacién de
Poisson v = 0.5:

Oy =My, PyBFF,

Donde

pq Presion total al nivel del fondo antes de
excavar

B Ancho de la excavacion

mye Mddulo de expansion elastica medio de
los estratos de arcilla expandibles bajo el
fondo de la excavacion

Fty Fp Factores de forma y de profundidad

Para estimar la magnitud de los
movimientos verticales inmediatos por
descarga en el area de excavacion y en los
alrededores, se recurrird a la teoria de la
elasticidad. Los movimientos diferidos se
estimaran mediante la ecuacion:

Ae

H
AH = z
Zo:[l+ eJA
Donde

AH es el asentamiento de un estrato de
espesor H;

eo es la relacion de vacios inicial;

Ae es la variacion de la relacién de vacios
bajo el incremento de esfuerzo efectivo
vertical Ap inducido a la profundidad z por
la carga superficial. Esta variacion se
estimard a partir de pruebas de
consolidacién unidimensionales realizadas
con muestras inalteradas representativas del
material existente a esa profundidad; y

Az son los espesores de estratos elementales
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dentro de los cuales los esfuerzos pueden
considerarse uniformes

Esta expresion corresponde al calculo de
expansiones en términos de esfuerzos
totales.- Es usual determinar las
expansiones aplicando directamente las
expresiones de la teoria de la elasticidad y
moédulos de deformacion obtenidos con
pruebas no drenadas; en este caso se
considera que las condiciones de esfuerzos
y drenaje que determinan los modulos de las
probetas ensayadas coinciden con las
inducidas por la excavacion.

Esta expresion corresponde al calculo de
expansiones en términos de esfuerzos
efectivos.- En este caso se requiere conocer
tanto el cambio en esfuerzos totales como
en la presion de poro, asi como el modulo
de deformacion en términos de esfuerzos
efectivos.

Comentario: En el procedimiento descrito por el RCDF se pasa por alto la variacion
de las presiones de poro y se ocupa para calcular el cambio de los esfuerzos efectivos.

Para lograr la seguridad de |las
excavaciones, se debe estar prevenido de las
consecuencias que provoca el uso de
diferentes procedimientos de construccion,
se deberd tener cuidado de no realizar
métodos de excavacion y de apuntalamiento
que no puedan efectuarse sin causar dafio a
las propiedades vecinas y asegurarse de que
el método propuesto para apuntalar las
excavaciones es capaz de reducir los
asentamientos a valores aceptables.

Los valores esperados de los movimientos
verticales y horizontales en el &rea de
excavacion y sus alrededores deberan ser
suficientemente pequefios para que no
causen dafios a las construcciones e
instalaciones adyacentes ni a los servicios
publicos.

La excavacion se realizara por etapas, segun
un programa que se incluird en la memoria
de disefio, sefialando ademés las
precauciones que deban tomarse para que
no resulten afectadas las construcciones de
los predios vecinos o los servicios publicos;
estas  precauciones se  consignaran
debidamente en los planos.

Comentario: El texto de la practica profesional nos da una idea clara de como hay
gue dar una secuencia a los procedimientos constructivos. No es raro que la
excavacion y el apuntalamiento de una misma obra lo hagan diferentes contratistas,
la tendencia del contratista de excavacion es adelantar todo lo posible antes de que se
coloque el apuntalamiento, lo cual debe evitarse. La solucién para reducir los
movimientos del terreno es ir colocando puntales conforme se va avanzando la

excavacion y preesforzarlos.
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10.5. Resumen y conclusiones

Sin duda, en un informe geotécnico, el bombeo forma parte fundamental. La estabilidad de
la estructura, depende en mucho de hacer una buena investigacion del terreno, del nivel
freatico, de las condiciones estratigraficas, asimismo de realizar un buen procedimiento de
bombeo, tomando en cuenta todas las condiciones que puedan afectar a las construcciones

vecinas.
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CAPITULO 11.
CONCLUSIONES

Las conclusiones que se derivan de este estudio son:

@ Debe quedar muy claro que las NTC-Cimentaciones no son un manual de disefio,
sino que son el instrumento normativo mediante el que la autoridad establece las
normas minimas que deben cumplir el disefio y la construccién de cimentaciones
en la ciudad; debe por tanto diferenciarse y separarse de lo que es estrictamente el
andlisis y disefio de la cimentacion. Estas dos Gltimas actividades deben realizarse
poniendo en juego todos los conocimientos y medios que la ingenieria geotécnica
nos proporciona para resolver una cimentacion; una vez que se ha llegado a un
disefio, las normas correspondientes, no tienen mas funcion que: 1) la de revisar si
los “criterios de seguridad” a que se llega con los métodos adoptados de analisis y
disefio satisfacen los requerimientos minimos de seguridad y 2) si los
procedimientos constructivos propuestos estan de acuerdo con el estado actual de
la practica de la ingenieria.

@ Los sismos del 19 y 20 de septiembre de 1985 exigieron la revision incluso de los
principios basicos y las practicas de disefio y construccion de cimentaciones
comunmente aceptados en la ciudad de Mexico. Esta compleja problemaética de la
practica geotécnica en esta ciudad esta reconocida en las Normas Técnicas
Complementarias para el Disefio y Construccion de Cimentaciones y para Disefio
por Sismo, al sefialarse que estas actividades presentan dificultades muy
superiores a las que son usuales en otras ciudades.

@ En el disefio de una cimentacion y de cualquier estructura es necesario estimar las
acciones que actuaran sobre ella a lo largo de su vida util; sin embargo, la
determinacion de su magnitud es probablemente una de las etapas mas dificiles
del disefio, ya que se pueden presentar variaciones durante la construccion y
operacion de tal estructura; ello implica que se debe tener en cuenta de manera
explicita la condicién de tal incertidumbre.
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Por lo que toca a los ejemplos numéricos de casos reales, en los que se pusieron en practica
los distintos métodos, se alcanzaron las conclusiones siguientes:

® Enelejemplo 1:

El espectro para disefio sismico de acuerdo al Reglamento de Construcciones para el
Distrito Federal, de cierta forma tiene mas precision en el calculo ya que la zonificacion
solo es del Distrito Federal basado en una clasificacion del tipo de suelo.

El procedimiento que se sigue en la practica de la ingenieria civil, nos permite definir
espectros de disefio sismico para cualquier parte de la Republica Mexicana. Por su parte, el
Reglamento de Construcciones nos permite calcular el espectro para el Distrito Federal, con
mayor exactitud en la zona Lacustre, ya que es bien sabido que los movimientos sismicos
son amplificados en esta zona de la ciudad de Mexico. Esta zona consiste de estratos
arcillosos con contenido de agua de hasta 400% apoyados sobre depdsitos mas
competentes.

Se ha presentado una revision de los criterios especificados en las NTCDS-DF y el MDS—
CFE para considerar los efectos de sitio e interaccion suelo—estructura. Se repasaron los
modelos en que estan basados dichos criterios y se examinaron los resultados que se
obtienen de su aplicacién. Asimismo, se plantearon aquellos efectos de sitio e interaccion
que no se consideran de forma explicita, a fin de que en la préctica se tengan presentes las
limitaciones reglamentarias que derivan del estado actual del conocimiento.

Los criterios reglamentarios vigentes sobre efectos de sitio e interaccion suelo—estructura
son particularmente sencillos, ya que la principal intencion de las NTCDS-DF y el MDS—
CFE es sentar las bases para la consideracién explicita de dichos efectos.

@ En el ejemplo 2 de una casa—habitacion de 2 niveles, resulté el analisis del
Reglamento de Construcciones para el Distrito Federal con un factor de seguridad
mas bajo. En el ejemplo 3y 4, que se trata de la losa de cimentacion y cajon de
cimentacion respectivamente. De este ejemplo se concluye lo inadecuado del
disefio de una cimentacion, en el que se toma en cuenta tan solo una distribucion
uniforme de presiones sobre todos los puntos, basada en areas tributarias y
considerando Unicamente condiciones estaticas. Se muestra la importancia de
tener presente la rigidez de la losa o cajon, asi como las acciones generadas por un
sismo, que conducen a altas concentraciones de esfuerzo en las orillas de la
cimentacion.
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@ Las cimentaciones antes sefialadas cumplen con los estados limites de falla y de
servicio indicados por el Reglamento de Construcciones para el Distrito Federal.
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Figura A-1. Mapa geoldgico general del Valle de México.

#373¢



<
4
-
v
o
z
=
<
< o
o
o
-
<
-
z -
o
-
a
L
CROOUIS SIN ESCALA

APENDICE A
TABLAS Y FIGURAS

CALLE 4

3

SONDEO MIXTO
SONDEO DE CONO ELECTRICO

Figura A-2. Localizacion de los sondeos [Jaime y Romo, 1988].

#3744



ANALISIS Y DISENO DE CIMENTACIONES: UNA COMPARACION DE PRACTICAS

19.55 -

19.50 7

19.45

19.40

19.35 -

19.30

19.25

19.20 -

19.15 : : : :
-99.30  -99.25 -99.20 -99.15 -99.10 -99.05 -99.00 -98.95 -98.90  -98.85
LONGITUD

Zona |
[ Zonall Escala grafica

01 25 5 10 15 20 Km
[ Zona Il

Figura A-3. Localizacidon del predio en estudio [NTC, 2005].

3754



APENDICE A
TABLAS Y FIGURAS

PROF! oTRATIGRAFIA DEL SUELO ST oengreacion °°“;,}ETT322 LD Ao EF%SFI%SCTEELTECTIQS eoRTE e
ESTANDAR ke *COMPRESION UU

REG. N L "CARGA DE PRECONSOLIDACION  pi
5 wp i Re

10z owoac | oo fee e ue GZ0 GAG OED 00 100 120 1A0 1£0

oo —

DEscdeoN\_P‘ERF'L Ne.

Relleno

NAF

Limo arenoso, café
clao

Fhibbih
N

S=1¢ F=81

\

\

v
1
¥

Arcilla café grisaceo

o o st ¥
|

Y AT

B g

LS
\HHHHGH 1)

Limo arenoso, café
oscum

Arena fina café

Y

Arcilla gris verdaso,
con raices

Arwcilla limosa café
oscum

L [s=74

|

W B >

w
IR

i

Arilla café oscum con
fosiles y lentes de arena fina

W,
\1\(

Arwcilla café mjizo

[5=50[F=xxx

4

i

HHHHH/f/
i

Arena limosa, gris

[CEEEEIE RV

Arcilla café oscumy
rojizo con fosiles y
lentes de cenza
volcanica

SE=23.28 t

7ike

20

Ry FTREey]
[

A

[s=65F=35

Arena limosa café
gris aceo

—

Lo ¢l Ve 8 4 4

25

Limo arenoso, café

S=65F=35

Arena fina café limosa
donde se indica

EENEE. X1

FEEEEEEEEEEI EEEEEEEEERIE

SIMBOLOGIA Torcometro > 1.0 kglom * -]

Arcilla Limo
Ceniza Raices ﬂ]]l]l]ﬂﬂ Turba Fosiles

volcanica

Relleno Arena

Figura A—4. Perfil estratigréafico y propiedades [Jaime y Romo, 1988].

+3764



ANALISIS Y DISENO DE CIMENTACIONES: UNA COMPARACION DE PRACTICAS

Tabla A-1. Resumen de resultados de pruebas de laboratorio.

Médulo de - Resistencia
., Peso Contenido L, deformacion Def_ormacmn al co_rt_e en
Elevacién en s Presion unitariaala | condiciones
volumétrico de agua : tangente al
(m) Estrato v © confinante origen falla no
m M, & drenadas
CUU
De: | A t/m?) (%) (kgz;mz) (kg/lcm?) (%) (kg/icm?)
0.00 | 2.00 Relleno
. 1.831 24 0.36 245 2.62 1.42
Limo 1673 40 0.41 97 3.03 1.25
200 | 6.50 arig?go' 1.458 45 0.46 60 2.36 0.50
claro 1.867 22 0.50 173 2.85 0.72
1.609 46 0.55 77 1.83 0.54
Arcilla 1.865 32 0.60 95 2.37 0.79
6.50 7.70 café
grisiceo 1.612 57 0.66 95 2.63 0.65
Limo 1577 58 0.73 42 3.13 0.38
arenoso,
770 900 | " eage 1.690 47 0.78 110 1.65 0.61
0scuro
9.00 9.90 'Arena 1.690 a7 0.78 110 1.65 0.61
' ' fina café 1.801 39 0.83 213 2.40 2.04
Arcilla 1.359 156 0.85 58 5.36 0.66
gris
9.90 | 11.00 VerC‘:)‘r’fo’ 1.659 56 0.87 85 474 0.46
raices
Arena
11.00 | 11.80 I|mo§a,
café
0scuro
Arcilla 1.187 352 0.90 71 2.73 0.45
café 1.171 315 0.93 80 2.78 0.39
oscuro, 1.217 238 0.95 85 5.30 1.14
11.80 | 14.80 | . 5"
fosiles y
lentes de 1.207 152 0.96 80 5.31 1.13
arena
fina
Arcilla 1.256 187 0.98 80 5.25 1.17
14.80 | 15.40 café
rojizo 1.272 190 0.99 150 1.62 111
Arena
15.40 | 18.00 limosa, --- ---
gris
Arcilla 1.314 143 1.07 175 1.75 1.23
café, 1.260 197 1.08 125 2.54 1.28
oscuro y
rojizo,
18.00 | 20.40 con
fosilesy 1.197 346 1.10 150 2.44 0.82
lentes de
ceniza
volcanica
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Figura A-5. Perfil idealizado y propiedades.
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Figura A-6. Sondeo de cono eléctrico [Jaime y Romo, 1988].

43794



APENDICE A
TABLAS Y FIGURAS

Proyecto 0187
Sondeo Div. del Norte y Tlalpan
Muestra 16-2
Profundidad 12.87 m
Descripcion Acrcilla café oscuro, con fosiles y lentes de arena fina
© 9.0
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| \
‘\\,\\\ \
0 T A
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0.1 1.0 10.0
Esfuerzo efectivo, ¢’,, en kg/cm?

@; = 367.00 %
e = 8.79 (*)
Gl = 0.97 kg/cm?
G'pc = 1.32 kg/cm?
OCR = 1.36 *)
Si= 96.00 %
Ss= 2.30 (*)

Figura A-7. Curva de compresibilidad, profundidad 12.87 m [Jaime y Romo, 1988].
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Proyecto SC-0187
Sondeo Div. del Norte y Tlalpan
Muestra 19-2
Profundidad 14.87 m
Descripcion Acrcilla café rojizo
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Figura A-8. Curva de compresibilidad, profundidad 14.87 [Jaime y Romo, 1988].
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Proyecto 0187
Sondeo Div. del Norte y Tlalpan
Muestra 28-2
Profundidad 19.50 m
Descripcion Acrcilla café oscuro y rojizo, con fosiles y lentes de ceniza volcanica
o 40
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Figura A-9. Curva de compresibilidad, profundidad 19.50 m [Jaime y Romo, 1988].
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