§

gt  UNIVERSIDAD NAGIONAL AUTONOMA DE MEXICO

RSCUELA NACIONAL DE ESTUDIOS PROFESIONALES
ACATLAN

CIMENTACIONES COMPENSADAS

el
. Noeslae
1“
'.
e
" A .

QUE PARA OBTENER EL TITULO DE:

INGENIERO CIVIL

PRESENTA :

ARTURO FLORES MELGOZA

N\ SV NAUCALPAN EDO. DE MEX. 1996
TESIS CoN

FALLA DE ORIGEN

TESIS CON
FALLA DE ORIGEN /



e e

Universidad Nacional - J ~  Biblioteca Central
Auténoma de México -

Direccion General de Bibliotecas de la UNAM
Swmie 1 Bpg L IR

UNAM - Direccion General de Bibliotecas
Tesis Digitales
Restricciones de uso

DERECHOS RESERVADQOS ©
PROHIBIDA SU REPRODUCCION TOTAL O PARCIAL

Todo el material contenido en esta tesis esta protegido por la Ley Federal
del Derecho de Autor (LFDA) de los Estados Unidos Mexicanos (México).

El uso de imagenes, fragmentos de videos, y demas material que sea
objeto de proteccion de los derechos de autor, serd exclusivamente para
fines educativos e informativos y debera citar la fuente donde la obtuvo
mencionando el autor o autores. Cualquier uso distinto como el lucro,
reproduccion, edicion o modificacion, sera perseguido y sancionado por el
respectivo titular de los Derechos de Autor.



ALAUNAM:
ENEP ACATLAN

POR BRINDARME LA OPORTUNIDAD DE PREPARARME PARA
EJERCER ESTA PROFESION EN BIEN DE LA SOCIEDAD
DE LA CUAL FORMO PARTE,Y CON ELLO LOGRAR UNA DE
MIS MAS GRANDES METAS,



A LOS PROFESORES :

DE LA MATERIA DE GEOTECNIA, LOS CUALES ME
BRINDARON CONOCIMIENTOS Y SU DECIDIDO APOYO
DURANTE M| PREPARACION PROFESIONAL.,

DE MANERA MUY ESPECIAL ALOS ASESORES POR S5U
VALIOSA AYUDA EN LAREALIZACION DE ESTE

TRABAJD,



Y e

£ LN N e

A MIS PADRES

CON AGRADECIMIENTO POR S8U VALIOSA AYUDAY
COMPRENSION QUE ME BRINDARON PARA LLEVAR
A CABO LA TERMINACION DE MI CARRERA,

A USTEDES DEDICO ESTA TESIS,



CONTENIDO

INTRODUCCION.

CAPITULO Pac,

I. PROPAGACION DE ESFUERZOS EN UNAMASA DE SUELO ...... .vicevisiiniinernnss 3

Carga puntual

Carga linesl

Carga uniformementa distribuida

Distribucion de esfuerzos por el método de Newmark

AW

ILESTUDIO DE LOS MOVIMIENTOS VERTICALES. .......oconmnnesvnssmninsensenmesnns 47

i1 Origende los asentamientos

1.2 Movimientos por consolidacion

1,3  Movimientos por expansion

4 Comportamiento en el contacto suelo estructura.

"'CcAPAc'vo DE CARGAO‘00‘t!t00”)“"0"‘.000!".‘!C'ltttt'OQtOO'onontll.i!'t‘t.)O'l!'!t.llﬂ"tt. 62
1.1 Yeorias de ia capacidad de carga
.2 Cimentaciones superficiales
1iL.3 Cimentaciones profundas

IV. CIMENTACIONES COMPENSADAS. .......... senas s R bR s sanResesones Daresesrssense 88

V.4  Totaiments compensadas
V.2 Parcisimenate compensadas
v.3

Sobre compensadadas
V.4 Problemas que ocasiona una sohrecompensacion
iV.6 Proceso constructivo

V. CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES .......... Wt sas st ras SRR 149



INTRODUCCION:

En el presente trabajo de tesis se Incluyen estudlos previos a la elecclon del tipo
de cimentacién, con la finalidad de elegir el mas adecuado, el cual cumpla con todas las

necesidades de un proyecto,

Este material didéctico faciiita el trabajo de investigacion, cuando se tenga que
efectuar una cimentacion por 8l método de compensacion,

Sin duda alguna para poder elegir algin tipo de cimentacién que resulte exitoso
{tanto para la estructura como para el suelo), debe de cumplir con fos siguientes

requisitos:

- Queseasegura
- Que sea funcional

- Quesea econdmica

Todos estos requisitos deben de lievarse a cabo simultdnesmente, para cumplir
con los objetivos principales, los cuales se menclonan a continuacion:

= Mantener en forma verticsl a la parte estructural en presencia de cusiquier
combinacion de los diferentes tipos de cargs, ya sean cargas muertas, cargas
vivas o cargas accidentales (vientos, Sismos etc.).

« Limitar los asentamientos totaies y diferenclales que se pudieran presentar .

- Distribuir las cargas en todos ios puntos de una masa de sueios incluyendo el
peso propio de Ia estructura,

Las cimentacionss compensadas juegan un pspel muy importante dentro de ia
mecénica de suelos ya que por medio de aste tipo de cimentacion se han obtenido
resultados aceplables en cuanto a problemas de asantamiento totales y diferenciales
que son muy frecuenies en susios de poca resistencia y alta compresibiiidad, esto se
lieva s cabo mediants is sustitucion de peso de susio por peso de ia estructure, Dicha
compensacion se realiza con los cajones de cimentacion, los cusies genaran un vaclo
en su mdor, haciendo posible ia sustitucion del peso del suelo por ¢! peso de la
estructura.



CAPITULO 1

PROPAGACION DE ESFUERZOS EN UNA MASA DE SUELO

INTRODUCCION:

Este capitulo trata los métodos con los cuales se pueden realizar los célculos
para conocer la distribucion de los esfuerzos en los suelos, provocados por les
diferentes combinaciones de carga, de tal forma que se conozca fa magnitud de los
esfuerzos Inducidos en los diferentes estratos que conforman el subsuslo. Dichos
esfuerzos al entrar en contacto con ¢! suslo, originan las deformaciones (asenta-
mientos), para lo cual las teorias que se presentan, proporcionan el orden de magnitud
en forma aproximada de tales asentamientos.

Actuaiments no se han sncontrado solucionss que determinen de maners exacta
este problema, pero se han obtenido soluciones aproximadae y confiabiee, tales como
las de Boussinesq, Newmark, Burmister, entre otras, que permiten continuar su uso en
¢l andlisis de la cimentacion,

Todas iss soluciones hasta ahora obtenidas se basan en la teoria de la
elasticidad, presentada por Boussinesq, quién fus el primero en estudiar el problema de
distribucién de esfuerzos en una masa de suslo. Las soluciones de Newmark y
Burmister, facilitan el céiculo, en diferentes condiciones de estratificacion del suelo.



1.CA u

Aun no se ha podido determinar con exactitud la distribucién de esfuerzos en una
masa de suelo provocados por alguna carga. Boussinesq fue e primero en proporcionar
una teoria para aproximar la solucién de distribucién de esfuerzos,

El problema se resolvio con la teoria de elasticidad propuesta por Boussinesq la
cual consiste en suponer en el suelo, propiedades que no posea en su totalidad, pero
que proporcions pardmetros para evaluar la magnitud aproximada de los posibles
asentamisntos que se presentardn al ser cargado el suelo,

La teoria de la elasticidad considera un suelo que presenta las sigulentes
caracteristicas:

- Un suelo que se comporte lineaimente elastico

- Un suelo homogéneo e isétropo

- Un suelo de masa semiinfinita limitada por una sola
frontera plana,

El primer caso que se presenta es ei de determinar la distribucion de esfuerzos en
cuaquier punto de una masa de suelo, bajo una carga puntuai, Buossinesq presenta la
siguiente solucion:

Para determinar ios esfuerzos que una sola carga vertical concentrada induce
sobre el sueio con las caracteristicas anteriormente mencionadas, se utiilzara la figura
1, la cual iiustra en forma clara la solucion al prohlema:
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Una Mana de suslo, baje Une Carps puntunl,



Donde: 4
P .- Carga concentrada actuante, segin la vertical

X,Y,Z .- Son las coordenadas del punto dende se calculan los esfuerzos, referidos a
un sistema cartesiano endonde el origen debe coincldir con el punto de

apliacacion de lacarga P,
r .- Esladistancia radialentre A’y 0.
y . - El dngulo entre el vector posiciénde A (R) y el ele 2.

Con una serie de célcuios Boussinesq logro liegar a las sigulentes expresiones,
ias cuales nos proporcionan el vaior del esfuerzo, que una sola carga puntual

concentrada induce en cualquier punto de una masa de suelo:

0z= 3pP2 = 3P 23
2R 24 (r24zi)h

Escriblendo esta expresion en forma adimencional tenemos:

0z 22 = 3 1 A
P 21 T+ (r/z)’]
S| Po= 3 [ 1 2
21 14+ (x/2)?
Cz= P Po
zl

Donde:

Jz.- Esfuerzo normal vertical inducido a! suelo.

r.- Ladistancia radialde A'a 0.

Z .- Ladistancia entre el plano de aplicacion de la carga y el plano en que se
situa al punto en que se caicula el esfuerzo.

P .- Cargaconcentrada actuante, segun la vertical
Po- Es el vaior de influencia que se obtiene con la relacién riz y se puede

determinar de manera réapida y senciila conla tabia 7 (pags, 13y 14)



1.2 CARGA LINEAL

Es otra forma en que se pueden distribuir las cargas en los astratos del suelode
una manera uniforme, A aste problema, Boussinesq presento una solucién basdndose
en la teoria de |a elasticidad anteriormente menclonada, y en una ecuacién matemética
que sin entrar en delalles de la obtencién de la misma, se presenta a continuacion .

tz= P _yz2! 1 1 + 2
21 (x%42?) (x¥+y*+22)d | x2+yi+zd Xi+z?

Por medio de ejes tridimencionales, Boussinesq represento el problema de la
siguiente manera : :

FIG.2. - Rapreseninciin de s datrbuciin de eeh . s ousio bajo une cargs ineel.

En ia figura 2, se representa ia distribucién de cargas sobre una superficie lineal de
manera uniforme en donde:

P= Son Ias uniiades de carga por unidades de longitud.

agze Es o esfuerzo qus se encuentra alorigen de ios ejes (x,y;) euna
clerta profundidad localizado sobre el aje 2

Con ios parimetros m = x/z y n = y/z, se puede obtensr la ecuacion anterior en
forma adimencional,

T2

=1 n 1 +__ 2]
29 (m¥+1) (m¥+n?+1)% mi+n?+l m=+1J

2.
P



La igualdad (m6duio de influencia "Po”) se tabulé para faciiitar el céiculo,
quedando la expresion de ia sigulente manera;

02 = * Po

L.
Z

P =Presionde carga
Po = Modulo de influencia
2= Profundidad,

Este método pusde ser utilizado para el céculo de la distribucion de esfuerzos en
zapatas corridas 0 muros desplantados directamente sobre el terreno, en muros de
retencion que soportan cargas, atc. tomando en cuenta las condiclones de la teoria de
in eslasticidad, Este método de céiculo es poco usual, por no decir nulo, en el chicuio de
distribucién de esfuerzos, cuando se utiliza una cimentacién de tipo compensada.

Po - Fue tabulado por R.E. Fadum para facilitar el problemay encontrar | o8
diferentes valorea de "m" y “n" por medio de iafigura 8.( Ver pag. 15)

1.3CARGA UNIFORMEMENTE DISTRIBUIDA

S! se desea encontrar el esfuerzo en un punto de una masa de suelo provocado
por una draa cargada uniformemente, a una clerta profundided se pocira resolver con
las sigulentes ecuaciones hechas por Boussinesq, aplicando la teoria de ia elasticidad,

0z = w 2xyz (X*+y3+422)h  * x34y2422? + ang.tag 2xxz(x'+¥'+z')
(xl+yl+zl)+xlyl x?.‘yl.‘zl zl (xl+yl+zl)..x y

Esta expresion se pueds escribir en forma adimensional con los parémetros m =
wWrynsylz de lasigulants forma:

Tz = 1 [ 2mnimi+n2+1)d * _m?+n?+2 + ang.tag 2mn(m'+n'+1)l1
w 49 {m¥+n2+1) +mn? mi+ni+l {m?4n?+1)~min?




Se adopta a la Igualdad como el médulo de influencia Wo, que ha aido tabulado
por medlode lafigura 8, ( Ver pag.16 ) para facilitar el célculo.

Cabe mencionar que los mbdulos de influsncia son especificos para esfuerzos a
una profundidad, situados en una esquina de |a superficie cargada coincidiendo con el
origen, como se muestra en le figura 3.

La ecuacion se resuslve de una manera muy senciila:

Tz=W*Wo

donde:

W, - Carga actuante

Wo. - Modulo de influencie

€l méduio (Wo) de influencia ea obtenido por mediode lafigura 8.

8i se desean calcular los esfuerzos fuera del origen se tendra que relizar el
siguiente procedimiento:

X

’
S

A —

[

J
-
7’

[




Donde:

Se calculaun ¢z’ con la longitud y +y°, posteriormente se calcula 02" con la longltud
y' yunicamente con la diferencla de estos valores de esfuarzos se obtiene el esfuerzo

en el punto deseado.
Estoes:
Tz +qgz"=0z" dalpunto deseado.

Esta soluclén es comunmante empleada para determinar los esfuerzos Inducldos
bajo una érea rectangular unHormemente cargads, como son losas y cajones de
cimentacion,

1.4 ESTUDIOS DE BURMIBTER ACERCA DE LA DISTIBUCION DE ESFUERZOS

Los estudios antes mencionados acerca de |a distribucién de esfuerzos, estan
referidos a un estrato homogéneo de una sola caps. Burmister realizd estudios en un
sistema no homogéneo, el cusl presenta las sigulentes caracteristicas:

8)  Elsistema esta formado por dos capas de suelo, La primera es horizontaimente
Infinita, con un espesor finito, como se muestra en la figura 4. La segunda capa, ia
cual sa encuantra debajo de la anterior, es semiinfinita.

b)  Cadauna de ias capas es homogénea, isétropa y lineaiments alistica,

c)  Sesupone que lasuperficle de contacto entre ias dos capas es continua, plana y
rugosa
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02 0.4 08 o8 10

I
AN
&

fmeme]
L]

> N
/A PRONTERA RUSCRA 1+2

=

G

L
/

FIQ.4 Curvas de inflvencia de satuerzos verticsles Irsnsmitidos en un slstems de dos capite sldsticas (segin Burmister).

Los estudios realizados por Burmister, dieron como resultado la figura 5, la cual
nos permite obtener los coeficientes de influencia del esfuerzo vertical Jz/p, para un
sistema de dos capas, elasticas, suponiendo una carga uniforme vertical, superficiel,
circular y bajo 6 centro del area cargada. En la obtenclon del coeficlente de influancia
es necesario conocer primeramente los valores de los modulos de elasticidad de (as dos
capas E1 y E2, mediante pruebss de piaca. Para |a obtencién de la figura 5, se fij6 la
ralacion de Poisson de 0.5, para ambas capas.

Burmister elaboré |a figura 5, para evaluar la distribucion de esfuerzos, bajo
cualquier punto de una superficie circuler, de radio Igusf al espesor de {a primera capa
esfuerzos. dicha figura hace una comparacién de (a distribucién de esfuerzos propuesta
por Boussinesq an un medio homogéneo,

Cabe hacer mencién de que 1o estudios realizados por Burmister, tienen su
aplicacion practica an el disefio de pavimentos, mas que en el disefio de edificaclones.

Los resuitados de ia distribucion de esfuerzos obtenidos con el sistema de dos
capas, pueden considerarse aceplables por proporcionar en (a mayoria de los casos,
esfuerzos verticales menores, en comparacién con Ia teoria de Boussinesq. Sin
ambargo a pesar de los esfuerzos realizados por (nvestigadores acerca de la
distribucion de esfuerzos, distan de proporcionar soluciones que determinen ds manera
exacta dicha distribucion,

10
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1.6 DISTRIBUCION DE ESFUERZOS POR EL METODO DE NEWMARK
Newmark present6 un método para el calculo de la distribucion de los esfuerzos

verticales transmitidos por una érea cargada s los estratos del suelo de un medio
semiinfinito, tomando en consideracion la teoria de la elasticidad,

Basandose en la ecuacion de! esfuerzo vertical bajo el centro de una érea circular
uniformements cargads, ia cual se pressnta a continuacién, Newmark propuso la
sigulente solucion:

Ecuacién del esfusrzo vertical bajo el centro de un 4rea circular uniformemente
cargada,
Pz= W 1 - 1
[ ( 1+ (x/2)? f‘]
Se puede escribir de la siguiente . forma para faciiitar el trazo de la Carta :
0z = 1 = 1 %
= ( )

1+(R/2)?
11



Solucién de Newmark.

Sl sele da el valor de 0.1 aTz/w tenemos que la relacién r/z = 0,27 donde el radio
r=0.27 z, donde Z es |a profundidad a la cual se desea celcular los esfuerzos.

Sl se divide una circunferencla en un nimero de segmentos, cada uno de estos
contribuird con la misma magnitud de esfuerzo, Esto es que si dividimos en 20
segmentos la circunferencla de r= 0,272, cada segmento tendra el valor Tz = 0,1 W/20,
entonces Tz = 0,005 W. Donde 0.005 es el vaior de Influencia, Ahora bien para seguir
trazando ia carta se da otro valor Tz = 0.2 y resulta que riz = 0.40 ==> r = 0,402z, de eeta
manera se le van dando valores Tz y se van determinando las relaciones r/z para el
trazo de la carta,

Una vez trazade ia caria se dibuja en papel transparente el drea que va ser
cargada con aus respectivas cargae, uniformemente distribuidas, se coloca en el centro
de la carta el punto donde se desea conocer el esfuerzo, 8¢ cuenta el nimero de
segmentos de la carta y se multiplica por sus respectivas cargas obteniendose asi el
esfuerzo en el punto deseado,

Este método es gréfico y es utilizado principaimente en edificaclones
desplantadas sobre cajones o losas de cimentacién, que presentan aress con diferentes
magnitudes de carga, asi como tamblen en iss cimentaclones compensadas,

Yalor ¢y flvyntie 0.009
A I (Y

FIG.8 Cails de Newmark

12



VALORES DE INFLUENCIA PARA EL CASO DE CARGA PUNTAL
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TABLAT

VALORES DE INFLUENCIA PARA EL CASO DE CARGA PUNTUAL

tiz Po iz Po iz Po vz . Po
; .06 0.08)4 L2 0.0n 3,40 6.0009 3.7

2185 0,001 3 0.000 3d1 0.0088 s o.c0cE

%06 0,000 320 0,000 342 0.0008 .98

L0 0.001¢ 3.2% 0.0011 38 0, 0000

308 0,001 2,26 0.0000 340 0.0808 39

3.09 0,001) .4 0.0010 kN 1) 68.0000 a 0,080¢

.10 0.002) 3.28 0.0810 1.46 0.0008 .12

»N 0,083) 3.9 0.8010 0 0.0088

M2 0,000) N30 0.0030 348 0.0008 1

kR k) 0.0032 3.3 0.000y 3.0 0.0006 : 0.0003

ERI} 0.0012 N 0.0009 [N}

115 0.0812 131 0.0009 3,88

346 0.0002 LU 0.0009 ' 0.0007 R

nn 0.0832 L 0.0009 3.6 [] 0.0002

3.8 0.0002 336 0.000% €90

L9 0,000 23 6.0009 16 51

%20 0.0081 36 0.0009 s 0.0006 a o0

nA 0,001} £ 17 0.8009 N €15
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CAPITULO I

ESTUDIO DE LOS MOVIMIENTOS VERTICALES

Se entendera por movimientos verticales (asentamientos), al hundimiento de una
estructura, el cual es provocado por la compresion y deformacién del subsuelo, Dicha
compresion y deformacién, se origina por diferentes motivos, los cuales se mencionaran
mas adelsnte.

Para realizar un estudio de los asentamientos que se presentan en las
edificaciones, es conveniente tomar en cuenta las sigulentes recomendaciones, las
cuales nos proporcionan un criterio mas amplio del posible comportamiento del suelo, al
ser cargado con alguna estructura:

a).-

b).-

c).-

d).-

Los materiales granulares como gravas, arenas gruesas y medias,
generaimente aicanzan su méximo asentamianto, en el instante en que se
le aplicalacarga, y este la conserva permanentemente.

Ellimo y la arena fina pueden alcanzar gran parte de su consolldaclén en el
momento en que se splica |a carga, pero el asentamiento puede ir
aumentsndo poco a poco a lo largo del tiempo, debido e que 1a presion de
la cargs despiaza parte del contenldo de agus del suelo,

Las arcilias alcanzan parte de su consolidscién al momento de aplicar ia
carga, pero como son plasticos, generaimente continGan su consolidacion
ientamente durante un largo periodode tiempo.

El fango y el lodo orgénico son materiales no deseables para la
construccién, puss es aventurado predecir cual sera el asentamiento de
una estructura apoyada sobre los mismos, salvo en el caso en que la
estructura se proyecte para que el peso del suelo que desplace sea Igual al
suyo, con lo cual quedara flotante,

Regularmente lo que preocupa en la establiidad de las estructuras, son los
asentamientos diferenciales que se le pudieran presentar, mas que el
asentamiento totsl de la estructura.

Los estratos compresibles situados a poca profundidad del nivel de

desplante del cimiento, constituyen un rlesgo a la estructura, pues con el
tiempo se pueden presentar asentamlentos de consideracién.

17



il.1.- ORIGEN DE LOS ASENTAMIENTOS

Al construir una estructura apoyada sobre cualquier tipo de terreno, es inevitable
que se produzca un asentamiento, esto debido a los de vacios que se encuentran dentro
de la masa de suelo. En la actualidad no se cuenta con métodos que proporcionen
valores exactos en cuanto al célculo de asantamientos, pero existen soluciones que
propurclonan resuitados aceptables.

Para llevar un estudio ordenado de los movimientos verticales, primeramente se
estudiarén |as causas que originan dichos movimientos,

Las causas que originan los movimientos verticales pueden darse bajo diferentes
tipos de acciones, las cuales afectan de manera directa o indirecta las condiciones de
trabajo del auelo, dichas causas ae mencionan a continuaclén;

a) Peso propio de ia estructura.

b) Consolidacitn del terreno.

¢) Cavernas debajo de iaa construcciones,

d) Vibraclény Siamos,

@) Asantamlento catastrofico, producido al sobre cargar el terreno,

f) Deterioro de la cimentaclon,

@) Licuaclén

h) Socavacién

1) Congelaclén

J) Abatimiento del nivel de aguas freéticas, etc.

18



ASENTAMIENTOS INMEDIATOS

Toda edificacion experimenta un asentamiento inmediato durante el periodo de
ejecucion de la obra, debido a las cargas que la superestructura transmite al suelo a
través de la cimentacién, provocando que este se comprima y sufra deformacién. La
magnitud con que dicho asentamiento se presentard, se encuentra en funcién del tipa
de suelo en el que estara apoyada ia estructura, de la forma en que ias cargas de ia
estructura se distribuyan bajo la superficie del cimiento y del procedimiento construc-
tivo,

La complejidad de las propledades mecanicas de los suelos, la heterogeneidad
derivada de su estratificacion, hacen que el asentamiento de la construccién pueda
preveerse con exactitud solo en condiclones excepcionales, Este no es un impedimento
para que el anallsis tedrico de los asentamientos sea Indispansable y (til, ya que los
resuitados permiten ai ingeniero identificar los factores que determinan ia magnitud y la
distribucion de los mismos,

El analisls estructural de las edificaciones se basa en la hipdtesis de que dicha
estructura va hacer desplantada sobre una base indeformabie, jo cual no se cumple del
todo. Por tal motivo se debe realizar un estudio detaltado del terrenc donde se ubicaré la
edificaclén para evitar ios asentamientos no deseables en la edificacion.

CONSOLIDACION DE TERRENOS

Una de las causas principales que produce asentamientos en los suelos es la
extraccion del agua de los mantos acuiferos del subsuelo. Dicha extraccion provoca el
desequilibrio de presiones en el agua, de ia siguiente forma: se Induce un flujo de agua
dentro de la masa de arcilla; las fuerzas de filtracién implican un Incremento de
esfuerzos, en consecuencia se Inicia un proceso de consolidacion de la formacién
compresible.

La consolidacion es el resultado de Ia expulsion del agua, situada en los vacios
que contienen los suelos, misma que es provocada por las csrgas de Ia estructura
trasmitidas al subsuelo, esta deformac!én puede ser ravarsibla en cierta medida al ser
retirada la carga, pues el suelo nunca recuperara suforma original.

€n arclilas {os conductos o vacios por dohde se expulsa ef agua son muy
pequefios; consecuentemente el proceso de drene es muy lento, por lo tanto para que el
suelo aicance el equilibrio se lleva mucho tiempo.

La magnitud en que un suelo fino experimenta una consolidacian, puede ser

determinada auxiliandose de pruebas de laboratorio, tales como la prueba odométrica y
la pruaba de consolidacion unidimencional,
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CAVERNAS DEBAJO DE LAS CONSTRUCCIONES (MINAS)

Las cavernas son grandes vaclos u oquedades que se encuentran en el subsuelo
los cuales pueden ser de origen natural o artificial. Los artificiales son aquellos que se
originan por la extraccién de minerales, energéticos, arenas etc. Los naturales, son
aquellos que se originan, ya sea por la socavaciéon de algin flujo de agua, la
degradacion de materia organica y por la formacién geolégica del lugar entre otras,

Debera tenerse mucho cuidado al construir sobre terrenos que se encuentren
sobre cavernas o0 minas, para evitar problemas como los que se presentan en algunas
zonas urbanas, que por no tener conocimiento del subsuelo se encuentran situadas
sobre minas ¢ cavernas, las cuales pueden ocasionar el colapso de las construcciones,
al reacomodarse el subsuelo, Para darse una idea, de la localizacién de cavernas,
existen planos que contienen algunas zonas donde se encuentran minas y cavernas, En
estos planos el proyectiala puede apoyarse para realizar un buen estudio de mecénica
de suelos el cual determinaré sl el subsuelo se encuentra en condiclones de soportar
alguna edificacién.

Cuando se desea construir en una zona que presenta cavernas o minas, existen
algunos métodos que pueden solucionar el probiema, comprobando previamente su
factibilidad, los cuales consisten en:

- Rellenar dicha caverna o mina con arena a granel 6 en sacos.

. Derrumbar las cavernas y compactar el terreno,

. Apuntalar o ademar las cavernas,

. Oesplantar la edificacion, sobre un cimiento profundo (pilotes o plias de
cimentacién).

VIBRACION Y 8ISMOS

Toda construccién desplantada sobre suelos no coheslvos, tienen la probabilidad
de sufrir asentamientos exceslvos, en presencia de vibraciones, dependiendo del grado
de compacidad. Dichas vibraciones pusden ser provocadas por sismos, maquinaria,
transito vahicular, hincado de pilotes, explosiones, terremotos, etc,

En sitvacién contraria se encuentran las construcclones desplantadas sobre

arcliles, las cuales presentan un asentamiento pequedo en presencia de cualqulera que
sea el caso de vibracion.
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Por tal motivo se debe de llevar a cabo un estudio de clasificaclén e identificacléon
de los suelos del 4rea donde se va ha construlr alguna edificacion, asi como realizar
monitoreos de vibraclones durante el proceso constructivo, para evitar asentatamlentos
indeseables tanto en la obra nueva, como en las edificaclones vecinas,

ASENTAMIENTO POR SOBRECARGA:

Este tipo de asentamiento es ocaslonado al sobrecargar una estructura,
provocando con esto, un asentamiento uniforme en el mejor de los casos o un
asentamiento diferencial el cual hace presencia con una inclinaclon en el 4rea de
contacto suelo-estructura, Todo esto debido al Incremento de las fuerzas cortantes
transmitidas al terreno, a través del clmiento. Por tal motivo no se deben de incrementar
por ninguna causa las cargas de proyecto,

Una manera de dar mayor confiabilldad a las obras de Ingenleria en cuanto a
asentamientos, es utillzar factores de seguridad adecuados, de tal forma que ios
esfuerzos Inducidos al terreno queden dentro de los limites de seguridad.

ASENTAMIENTO PROVOCADO POR DETERIORO DE LA CIMENTACION

Dentro de los suelos existen agentes corrosivos, los cuales al estar en contacto
directo con los materiales que conforman las cimentaclones de las edificaciones, las
van deteriorando con el paso de ios afos, provocando el debilitamlento de las mismas y
por consigulente un asentamiento en el mejor de los casos. A continuacién se mencio-
nan algunos de estos agentes que atacan los diferentes tipos de materiales de
construcclén:

€l concreto es deteriorado y en algunos casos destruido por los sulfatos que
contienen los estratos de sueio,

El acero se deteriora a causa del agua, humedad y por bacterias reductoras de
sulfato las cuales provocan un cambio quimico del mismo.

Las maderas por ser material orgénico sufren debliltamiento a causa de ataques
de bacterias, hongos y la humedad del suelo; sin embargo, cuando se encuentran,
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debajo del nivel del manto fredtico, este le sirve de protecclén conservando sus
propledades de reslstencia por muchos afios.

Para proteger las clmentaciones de los agentes corrosivos antes menclonados,
existen diferentes tipos de aditivos, los cuales cuentan con diferentes caracteristicas
dependiendo del material al que seran aplicados,

ASENTAMIENTOS DEBIDOS A SOBRE CARGAS VECINAS

Cuando se construye sobre un terreno que se encuentra aledafio a una
edificacién, esta Gltima puede presentar un hundimiento inciinado debido a la influencia
de cargas ( ver figura 10).

La distancia a la cual dicho hundimiento, puede ser de consideracion, dependera
de la magnitud de carga aplicada, del perfil dei suelo y de ias dimensiones del 4rea
cargada.

Cuando el drea cargada se encuentra sobre arena, ios hundimientos adyacentes
no son calculables, y las estimaciones solo podran basarse en datos obtenidos de la
experiencia reiativa a casos similares.

Los hundimlentos en terrenos adyacentes a una construccléon, por lo reguiar se
presentan durante el periodo de ejecucion de las obras, provocando dafos a las
estructuras vecinas de no tomarse lae debidas precauciones.

=

Ww%

Fig.10.+ } ia dh lantc en o Serrenc adyscenie 8 la superficle cargede
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CONSOLIDACION PRIMARIA Y SECUNDARIA

La permeabilidad de los suelos es de gran importancia en la consolldacién de los
suelos, la cual en un momento dado es la que determina la rapldez de los asentamlentos
en las edificaclones, El asentamlento en un suelo saturado solo se presentara cuando el
agua que contiene el mismo pueda ser expulsada, y dicho asentamiento estara en
funclén del tiempo.

En arclllas los conductos o vaclos por donde se expuisa el agua son muy
pequefas; consecuentemente el proceso de drene es muy lento, por o tanto para que el
sueloaicance el equilibrio se lleva muchos tiempo.

CONSOLIDACION PRIMARIA

Esta se produce durante la disipacién de las sobre presiones intersticiales, la cual
avanza con el iempo de acuerdo a la teorla de la consolidacién, Esta se presenta
inmediatamente despues de averse aplicado las cargas de la edificacién, Este tipo de
consolidacion solo se presentarA medlante un llgero asentamlento de poca
conslderaclon, cuando se han realizados los estudlos previos de mecénica de suelos,

Por lo general en suelos fricclonantes la consolidaclon primaria es de mayor
importancla que los asentamientos posteriores debidos al peso proplo, ya que se da la
mayor magnitud de |a deformacién durante el periodo de construcclén,

CONSOLIDACION SECUNDARIA

La deformacion secundaria ocurre en lapsos de tiempo mucho més grandes y se
produce cuando se han disipado casl en su totalidad las presiones Intersticiales en el
suelo, los psrametros principales que determinan este proceso, son las sobre presiones
constantes y el tiempo. Cuanto mas tiempo permanece un suelo blando bajo un esfuerzo
efectivo, este sdquiere mayor compacldad, debido a {a disminuclén de vaclos en el
mismo. En la figura 11 se puede ver (ss curvas de esfuerzos efectivos en funcion de la
relacién de vacios para un suslo normaimente consolidado.
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La disipacion de las sobre presiones se encuentran relacionada con el espesor,
permeabilidad y condicion de drenaje del estrato de suelo, lo cual quiere decir que a
mayor espesor, mayor sera el tiempo que tardaran en dislparse las presiones en el
‘sue!o. En un estrato delgado unicamente se presentara la consolidacion primaria o
nstanténea,

La magnitud de {a consolidacion secundaria se acostumbra representaria con la
pendlente "C" que se encuentra situada en |a parte final de {a curva de consolidaclon
como sa muestra en la figura 12 semllogaritmica de velocidad de consolldacion,

La consolidacion secundaria es méxima para suelos plasticos y organicos.
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PRECONSOLODACION OE LOS SUELOS

La preconsolidacién de los suelos puede determinarse mediante la prueba de
compresién confinada, la cual permite ver la relacton que existe entre la presion
vertical, el asentamiento y el tiempo, esta prueba también es conocida como prueba
odométrica 6 de consolidacion odométrica.

Dicha prueba se realiza con una muestra de suelo completamente confinada por
anillo metélico, a la cual se ie aplica una carga uniforme en las partes superior e inferior
de la muestra de auelo, a través de dos pledras porosas, provocando una deformaclion
en el mismo, la cual aeré medida con un micrometro de caratula, La prueba requlere de
varias horas, ain cuando la muestra sea muy delgada, debido a que la deformaclén se
presentara con la rapidez a la cual sea expulsada el agua por las piedras porosas, £sta
se reallza en etapas, en cada una de ellas se Incrementa la carga constante, hasta que
la deformaclon cesa, cuando esto sucede se aplica un nuevo Incremento de carga y ei
procedimiento se repite.

Los resultados se presentan en la gréfica 13 (curva elogp), que por conveniencia
se hace en una escale logaritmica, la cual muestra los Incrementos de carga y ia
disminucion de vacios que presenta el suelo,

La prucba ae realiza a las arcillas de sedimentacién natural completamente
remoldeada en Iaboratorio con una humedad cercana al limite liquido.
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GRAF, 13 Curva de Preconsolidecion de los susios

En la gréfica 13, se representa la curva de compresibiiidad en el tramo H-m, enla
cuai se puede observar ia linea casi recta a ia que se e denomina iinea de consolidacién
virgen o rama virgen. Si se interrumpe Ia carga, ia muestra sufre una expansion al
aumentar los vacios dei mismo, como se muestra en el tramo mm’; al incrementar
nuevamante la carga, ia curva pasa ligeramente por debajo del punto m, y desclende al
acercarse a la carga Po aproximandose a ie rama virgan,Si a una carga Po", se le repite
la misma operacion se observa que la curva se comporta de la misma forma que n-n',

Al ser descargada ia muestra en estudio, como se muestra en el tramo de ia curva
m-m', en ese momento se dice que se encuentra preconsolidada o sobreconsolidada, al
haber existido una presién de preconsolidacion.

Para estimar el vaior de la carga de preconsaildacién (Po), conoclendo
Gnicamente los valores de m' y n, A, Cssagrsnda Ideo un procedimiento grafico. Esta
presion representa is carga méxima s ia que ha sido sometida el sueio en su historia
geologica, y que por algin motivo (erosion), hs sido removida dicha carga.

Una vez tenlando locallzado el tramo de la curva m'- n, donda es evidente que
existe preconsolldacién, sa loceliza el punto ds méxima curvatura (T), (como se muestra
en (a fig.14), se traza una horizontal (h) y uns tangente (t) a la curva, partiendo del punto
"T", se locallza una bisectriz s (h) y (T), y se prolonga (a rama virgen hacla arriba hssta
Interceptar la bisectriz, en este punto se traza una vertical, la cual va ha representar el
valor de la presion de preconsolldacion Po del suelo en estudio,
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El hecho de que el tramo virgen no se vea afectado de modo notable por las
expansiones u otras deformaciones, permite calcular la consolidacion al incrementar la
carga, de la manera siguiente:

AH =_Ae *H H.~ es el espesor total del
1+ e0 estrato de suelo,
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En la grafica semilogaritmica de la figura 16 se puede observar la magnitud del
asentamiento total al ser sometido a un Incremento de presion AP, La magnitud de dicho
asentamiento total bajo un incremento de presion AP, disminuye, en cuanto mayor sea |a
presion efectiva iniclal,

Sl el maximo espesor de suelo sobreyacente que el subsueio haya soportado a lo
largo de su historia geolégica se hubiese erosionado parclalmente, el asentamlento
debido al incremento de carga AP resuitaré mucho menor, independientemente del
hecho de que la curva de compresién virgen permanezca inaiterada,

CALCULO DE ASENTAMIENTO ELASTICO

El método eléstico como se menciond en el capitulo |, iene sus iimitantes debido
a ia evaluacion de los pardmetros que se deben utilizar en ios procedimicntos de
calcuio,

El mddulo de elasticidad y la relacién de Polsson, resuitan con clertos mirgenes
de error (por los medios de obtanclén), para diferentes tipos de suelo, por lo que en el
futuro se deberan sustituir por parémetros mas representativos.

En materiales granulares este método no es aplicable, al no ser cumplida la
hipétesis de ia elasticidad antes expuesta.

Boussinesq propone un método para encontrar los asentamientos elasticos bajo
una carga concentrada en el cual considera a los esfuerzos rasantes despreciables.

Aplicando la ey de Hooke @ integrando se tiene :

do= oz dz
r° E

= _3p J‘dz == 3 [uef

2nE 23 2n8
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E.- Es ol mbdulo de elasticldad

= 3P

2nB2
La Integracion se reallzo del nivel 2 =Z hacla abajo.
Para calcular los desplazamientos verticales, Boussinesq obtuvo una féormula en

la cual dicho desplazamiento se calcula a una profundidad Z y un radio vector R, Se
necesita conocer el mddulo de Poisson |,

Formula obtenida por Boussineq:

/o= P__(L+p) [ 2 {1-p) + (2/R)}? ] 1

2nE R
Para puntos situados bajo la carga la férmula anterior se reduce a:

f=_P_(1+p) (3-2
2nEz

Para p =0.5las ecuaciones anteriores tienen el mismo resultado.

/J= 3P = P (1 + H) (3-2y)
anEz 2nEz

Las ecuaciones anteriores obtenidas por Boussinesq proporcionan el
desplazamiento eldstico vertical bajo la carga, desprecisndo Ia consolidacion vertical
qua se pudiera presentar,

ASENTAMIENTO ELASTICO BAJO CARGAS DISTRIBUIDAS

Para poder lievar a cabo el céiculo de un asentamiento elastico bajo carga
distribuida, es necesario tomar en cuenta las siguientes consideraciones:

a) Una drea circutar uniformemente cargada.

b) Dicha drea debe ser flexible en 1a frontera auperior de un medio semiinfinito,
elastico, homogéneo e Isbtropo,
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La deformacion vertical se calcula al centro del édrea cargada, por medio de la
sigulente ecuacion :

S¢ = (l-p?) P D

Donde :

D.- Diédmetro de la auperficie cargada

K.~ Relacion de Poisson

E.- Médulode elasticidad,

Para el céiculo de deformacionea verticales que se presentan en la periferia del
drea cargada eetiene :

Sp =2 (1) B D
n E

Para calcular el asentamiento promedio del area circular se tiene {a siguiente
expresion;

sm = 8 (l-p%) B D
3x B

En el caso particular en donde |a carga se encuentra situada sobre una pleca
rigida, la carga media por unidad de drea eetaré dada por:

Pm = P
Area Circular

Para calcular al asantamiento en cualquisr punto del drea cargada se tiene la
sigulente ecuacion,

=1 (-p) Pm D
E

Para avaluar los asentamientos verticalee utilizando las ecuaciones anterioree, es
necesario conocer correctamente el moduio de elasticidad y médulo de Poisson.
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CALCULO DE DEFORMACIONES ELASTICAS

El asentamlento elastico que se presenta en una area flexible al momento en que
se aplica una carga uniforme, se puede calcular con la formula que integra la solucién

de Boussinesq:

Donde:

AHe .

If .,

AHe = W B (1-u') If
B

Deformacién eléstica o inmediata,
Carga uniforms.

Ancho de la cimentacién

Modulo de Poisson,

Médulo de elasticidad.

Factor de influencia o de forma.

En la siguiente tabla se representan distintos valores de If (segin Zeevaert), los
cuales se encueniran en funcion de la geomatria del érea cargada:

FORMADELAREA VALOR DE . INFLUENCIA
o [ centro- ESQUINA - MEDIO
CUADRADA 1.12 0.56 0,95
RECTANGULAR L/B=2 1,52 0.76 1.30
L/B=5 2.10 1,05 1.83
L/B=10 2,54 1.27 2,20
CIRCULAR Diametro = B 1,00 0,64 borde 0.85
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Cuando se aplican cargas uniformemente distribuidas sobre un éarea rigida, el
célculo de asentamiento se realiza de la misma forma que en un érea flexible para el
centro de la figura, afectando el resultado por un factor que se encuentra en funcion de
la profundidad de despiante, los cuales se representan en la siguiente tabla:

0a0.58

B 0.90
1.5 B 0.95
2 B 1,00

La expresion anterior se encuentra sujeta a las siguentes condiclonea:

a).-

b).-

La ecuacion supone que las cargas se aplican uniformemente en un suelo
homogéneo, isétropo y eidstico,

Se debe evaluar correctamente ios valores de los modulos de elasticldad y

poisson,

DEFORMACION ELASTICA EN ZAPATAS DESPLANTADAS EN ARENA

El criterio de Terzaghl y Peck para Ia solucién al problema ecerca de los
asentamientos en zspatas desplantadas sobre arena, es el mas utiiizado por relaclonar
la resistencia a ie penetracion estandar (No, de golpes), la presion de contacto limitada
a un valor ta! que produzca un asentamiento miximo de 2.6 cm y diferencial de 1.9 cmy
diferentes anchos de zapatas. (Ver figura 16)
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Esta zapata es utilizada cuando esta se encuentra desplantada sobre arenas

secas o parciaimente saturadas, como pueden ser S, SP, SW, del Sistema Unificado de
Clasificacién de Suslos (SUCS),

Cuando se trabaje sobre gravas o una mezcla de las mismas con arenas, se
recomiende hacer exploraciones, segin se requiera, con pozos a cielo abierto y estimar
su compacidad por otros métodos,

Cuando una construccién va a ser despisntada sobre arenas saturadas o muy
sueltas (N <5 golpes), 0 cusndo existen cambios del nivel fretico,se recomienda utiiizar
otro tipo de cimentacién tales como piles o pilotes.

Cuando se ve a trabajar sobre arenas con mayor capacldad de carga y se
requiere calcular le presién de contacto admisible (qs), se toma en cuenta el efecto de
sumersion, esto es

8i:
D18 = 1 —> qo se reduce en 1/3
Df/B <1 —> qa se reduce en 172
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DEFORMACIONES ELASTICAS DE CIMENTACION DESPLANTADAS
SOBRE ARENAS

Terzaghi y Peck muestran ia siguiente tabla ia cual contiene los vaiores de
capacidad de carga unitarios admisibies, para cimentaciones a base de iosas
desplantadas sobre un suelo arenoso, esta tabla supone que ia losa de cimentacion
tolera asentamientos diferenciales entre coiumnas de 2 cm, y un asentamiento de 6 cm,
como maximo sin dafarse,

No. de golpes < 10 10-30 30-50 > 50
qa (Ton/m?) requiere 7-25 ' 25-45 45
compactaxse

Los valores de la tabla son vaildos si se toma en cuenta ios siguiente :

a)  El espesor del estrato de arena debe ser mayor o igual al ancho de ia
cimentacion (B).

b)  Einivei de aguas freéticas se encuentran muy cerca o por encima del nivel
de desplante de la iosa de cimentacién,

¢)  Sesuponsqueiaiosa de cimentaclon distribuye uniformente las cargas.

§i ol nivel de aguas freéticas se encuentra a una profundidad mayor de 0.6 B, o s!
el eapesor del estrato arenoso es mayor o igual dei ancho de s cimentacion, puede
darse un valor mayor a la capacidad de carga,

Cuando una losa de cimentacion soporta diferentes valores de carga, es
recomendable dividir en tableros de losa, por medio de juntas constructivas.
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SOLUCION DE STEINBRENNER A SUELOS ESTRATIFICADOS

Para el caso de un area rectangular flexible Steinbrenner da una solucion al
problema de asentamiento en una esquina de un arca rectangular uniformemente
cargada.

El asentamiento elfdstico entre la superficie y la profundidad, se calcuia de la
siguiente manera: .

Ad=gq B [(1-;:*) F1 4 (1-p-24%) F2 | =q B Fw
E E

Donde :
Ad.- Asentamiento en la esquina de un érea cargada.

F1yF2 .- Factores de influencia estin en funcion de D/B Y LiB, los cuales se
) obtiensn por medio da la figura 17,

€ .- Modulo de alasticldad dal estrato (Tim?),
D .- Profundidad del suelo {m)

8 .- Ancho del cimiento rectangular (m).

L .- Longitud del cimiento rectangular (m)

q .~ Carga uniforme repartida (T/m*).

En un susio homogéneo, los asentamientos podrén ser caiculados con la
scuacion anterior haclendo Zex

Cuando existen estratos con cotas 21, 22, ........ ,2n, al igual que mddulos de
elasticided, ol asentamiento total sa obliens sumando el de cada esirato, el
Inconvenients que presanta este procedimiento es que no toma en cuenta la influencia
de (as diferantes rigideces para la distribucién de los esfuerzos.

Para el suslo compuesto por nimero de estratos con diferentes modulos de
Poisson, elasticidad y a diferentes profundidades, la deformacion en una esquina del
area cargada se calcula conia sigulente expresion;
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11.2.- MOVIMIENTOS POR CONSOLIDACION

TEORIA DE CONSOLIDACION

La consoiidacion es la disminucion gradual de los vaclos al ser expuisada el agua
que contienen los suelos, provocada por una carga constante.

El efecto mecéanico de una capa eidstica sometida a una carga constante con

‘aspecto a 1a baja permeabilidad y al tiempo, fue demostrada por la analogia mecanica
1e Terzaghi, como se muestra en la Fig, 18
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Esta consiste en un dispositivo que consta de un reciplente con agua dentro del cual se
encuentran una serie de pistones perforados horizontalmente, los cuales se
encuentran separados entre si por resortes

En el instante que los pistones superiores se le aplica una carga o preslén constante,
los resortes se encuentran sin deformacion debido & que toda la carga es soportada

por una sobre presién hidrostatics P =h y w en este momento la altura del agua de los
tubos plezométricos sube a una altura h uniforme.

En corto tiempo parte del agua habra saiido y los resortes empezarén a soportar
parte de la carga, pero los compartimlentos inferiores permaneceran lenos sin sufrir
ninguna alteracion,

Para este momento la allura de los tubos piezométricos varia, situandose la
Isocrona en la curys "t que se confunde con la horizontal a la altura hy.

En este momento existe una disminuclén de espesor en el conjunto de pistones y
resortes que va ha ser igual a 81,

Al trascurrir del tiempo los niveles de agua en los tubos piezométricos
descienden como se Indica en la Isocrona tz, hasta que finaimente después de mucho
tiempo la presion hidrostatica se hace muy pequefa y lapresion final adquiere el valor
1 P9
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ASENTAMIENTO INICIAL

Al cargar un terreno, este presenta una deformacién del conjunto antes que se
presente una consolldaclén, esta deformaclon se presenta con gran rapldez, que puede
decirse que se produce a volimen constante (en medio saturado), al no tener tiempo de
expulsar el agua, El incremento de presion inicial se puede calcular conlas formulas de
Boussinesq, '

Para determinar el asentamlento aproximado de una zapata flexible
uniformemente cargada, se tiene

Siseq*B 1 -p? *1Iw
E

q =(densidad de carga)
B = ancho de la zapata
E = médulo edométrico f(z)

Para volumen constante se tiene que p =0.5

Para determinar el coeficlente de influencia |, es necesario conocer las
dimensionas de la zapata y el punto donde se desea calcular el asentamiento,

La sigulente tabla proporciona los valores del coeficlente de Influencia para las
formas mas usuales de zapataa:
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Cuadrada 112 0.56 0.95
Rectangular

LUB=2 1.63 0.77 1.30
LB=3 1.78 0.89 1.62
LB=§ 210 1.056 1.83
LB =10 2.58 1.29 226
Circular 110 0.64 0.85

Para zapatas rigidas el coeficlente de influencia es ligeramente inferior (0.78 si es
circulary 0.88 s! es cuadrada).

En el edémetro este asentamiento inicial no puede detectarse por que la
deformaclon debe producirse a volimen constante y el aparato impide las dilataciones
laterales.

El problema con la aplicacién de la expresion, estriba en la dificultad para
determinar satisfactoriamente los valores Ey p,
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ASENTAMIENTOS SUPERFICIALES DESDE EL PUNTO
DE VISTA DE CONSOLIDACION.

ASENTAMIENTOS EN ZAPATAS

Una cimentacion hecha a base de zapatas, desplantadas sobre suelos de estratos
blandos, presentan asentamlentos de consideracléon, aln cuando las preslones
transmitidas al suelo sean pequefias.

Los asentamlentos que se presentan en este tipo da clmentacién estan
determinados directamente por la relacion de vacios. Los asentamientos con las
condiclones antes menclonadas pueden estimarse con las sigulentes ecuaciones:

AH = Ae_ H
l+e

b 4

AH= Cc¢ Hlog _Bec +d4p Pors archiss normalments
l+eo Po consolidedas

ASENTAMIENTO EN LOSAS DE CIMENTACION

Para el caso de una losa de cimentacién los asentamientos son menores,
comparados con las zapatas, bajo las mismas condiclones de trabajo. Esto depende
directamente dei tipo de suelo, las presiones que transmita la superestructura y da la
profundidad de desplante, el procedimiento para la estimacién de los asentamlentos es
el mismo que para las zapatas,

Para una misma presién las losas de cimentacion trasmiten los esfuerzos a una
mayor profundidad que las zapatas. Las losas de cimentacién transmiten en forma
distribulda ias cargas al suelo, compensando las presiones sobre zonas blandas y
firmes an forma més regular que el de una cimentaclon a base de zapatas,

Las zapatas y losas de cimentacion pueden apoyarse y trabajar conjuntamente
con elamentos de una cimentacién profunda ya sea en forma independlente o
conjuntamente, parmitiendo con esto una distribucion 6ptima de cargas al subsuelo,

Las presiones efectivas de los suelos aumentan & mayor profundidad,
proporclonando con esto mayor capacidad de carge a ta cimentacién,
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El esentamiento de pllas en arclilas blandas normalmente consolidadas
prabablemente sea grande , aunque la carga neta en la base sea pequefia. Por lo tanto
usuaimente las pilas no son econdmicas, nl sastifactorias a menos que penetren en
arciilas relativamente firmes a profundidades considerables o descansen en arclilas
preconsolidadas finnes o duras.

En caso de que los asentamientos diferenclales fueran excesivos utiizando una
cimentaclén superficial se debera pensar en una compensacion de suelo o en alglin otro
tipe de cimentacién (profunda).

Cuando las presiones sean transmitidas e un suelo preconsolidado, los
asentamientos que se presentan son inmediatos o de tipo eldstico.

ASENTAMIENTO EN CIMENTACIONES PROFUNDAS
DESDE EL PUNTO DE VISTA DE CONSOLIDACION

Los asentamientos que se presentan en cimentaclones profundes, estan
en funclén del tipo de suelo, la permeabiildad del mismo, nlevel de aguas freaticas y
de |a forma en que se transmiten las cargas a los estratos subyacentes, conociendo
estos factores se pueden calculer los asentamientos probables y el tiempo en el cual
se presentaran.

El anélisis de movimlentos verticales en esiratos de arcilla y los
plasticos, se considera de gran importancia debldo a |a facilidad y magnitud que en
estos estratos se presentan,

El método para calculer el asentamiento en un punto, generaimente
consta de los sigulentes pasos:

1.- Céhlculo da presién efectiva inicial, al centro del estrato,

2.- Célculodel incremento de presion debldo a la sobrecarga aplicada
directamente debajo del punto en estudioy a la mitad del espesor del estrato.

4- Determinaclén dela compresibilidad del estrato,
3.- Seproceds al calculo del asentamlento,

El célculo del asentamiento de cimentaciones profundas en suelos
arclliosos y arclilas normalmente consolidadas, se realiza al igual que en las
zapatas, las cuales han sido estudiadas anteriormente en este mismo capituio, A
continuacién se presentan algupas consideraciones de asentamiantos en
¢imentaciones profundas,
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Los pllotes de friccion pueden usarse en grupos para soportar zapalas, losas o
cajones de cimentacin; su funcidn es transmiti las cargas a una profundidad
considerable del subsuelo, donde los vaiores de la presién efectiva "Po" son
mayores que cerca de la superficle. Haclendolo asf los pilotes pueden reduclr el
asemamiento a una cantidad menor que ia que se produciria en un cajén de
cimentaclén sin pilotes; ademas la carga se distribuye al suelo por friccion a todo el
largo del fuste de los pilotes, evitandose asi grandes concentraciones de esfuerzos,

El asentamiento de un grupo de pilotes de friccién puede calcularse con
la suposicidn de que la arciila comprendida entre la cabeza de los pilotes y e punto

que sefala su terclo inferlor es iIncompresibie y que la carga se aplica al suelo en
dicho punto.

Con la misma carga por pilote, el asentamiento de un grupo de pilotes
de friccién aumenta con el niimero de ellos, en forma muy parecida a como aumenta
ol asentamlento de una zapata en arcilla cuando su tamaflo aumenta. Una forma de
compensar los asentamientos de un grupo de pllotes es reduciendo la carga

admisibie por pilote de alguna menera arbitrarla conforme aumenta el numero de
pilotes en el grupo.

Si se plensa en pilotes de punta, es comin que ei problema de
asentamiento sea de escasa significacion, pues el estrato de apoyo de los pilotes,
aun siendo de naturaleza coheslva debera tener una rigldez y resistencla tales que
excluya los problemas de asentamiento al tiempo en que se presente un sismo o lo
que puede ser mas que bajo el estrato resistente de apoyo exista un estrato
compresible, suceptible de producir asentamiento por los esfuerzos que se le
transmiten desde el nivel de la punta de los pllotes. No es muy comiin hacer una
estimacién de la magnitud del asentamiente, pues los mejores resuitados se
obtienen realizando pruebas da carga de targa duracién en un pilote hincado en
arcilia firme hasta qua adqulera una resistencia adecuada,

El andlisis de asentamientos en cimentaciones parclaimente
compensadas, se realiza aplicando la teoria de consolidacién de Terzaghi
anteriormente mencionada. Frecuentemente limita la parte de la presién de la
estructura que pudiera quedar sin compensar obligando a realizar excavaciones de
la profundidad necesaria para ia compensacién suficiente.
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11.3.- MOVIMIENTOS POR EXPANSION

Al contrarlo de la consolldacién las expansiones se presentan en los suelos
cohesivos, los cuales ai ser descargados, al reailzar una excavacion, tienden a
expanderse, por recuperacion, provocando el aumento de la reiacion de vacios,

El calculo se las expansiones, es similar al de la consolidacion, con aigunas
consideraciones que menclonaremos a continuacion;

AHe = W B (1 - u?) If
E

Donde:
E .- Modulo de elasticidad.
W .- Peso del suelo excavado.,
8 .- Ancho del 4rea excavada,

p - Relacién de Polsson

1.4 COMPORTAMIENTO EN EL CONTACTO SUELO ESTRUCTURA

Se debe considerar a la super estructura, la cimentacion y al terreno como un
conjunto, los cuaies trabajando con un buen célcuio hacen posible el buen
funcionamiento de cualquler tipo de obra, ya sea edificio, puente, carretera o presa.

La mayoria de las cimentaciones son flexibles en clerto grado. Cuando una
cimentaclén no es suficientemente rigida para soportar los asentamientos diferenclales
del suelo, o cuando no es suficientemente flexible para acomodarse a la deformacion
del suelo, se producen agritamientos, tanto en la cimentacién como en la super
estructura,

Con las sigulente ecuacién se ilustra la magnitud de curvatura y el momento
flector que una contratrabe rectangular sufre al ser cargada linealmente.

M= EI M.- Momento flector
r l.- Momento de inercia de la viga
E.- Mddulo de Yaung del material
r.- Radiodelacurvatoria.
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PRESIONES DE CONTACTO EN ZAPATAS RIGIDAS

Para el anélisis de asentamiento que se presenta en una zapata se requiere se
consideren los siguentes puntos:

Si el suelo se encuentra constituido por meteriel perfectamente elastico, ercliloso
o arena con cepas de arcliias blanda, la zapata adqulere |e forma de una curva poco
profunda. Para que se reaiice un asentamiento uniforme sera necesario anailzar las
cargas del centro hacla ias oriiias.

Por el contrario cuando una zapata se encuentra desplantada sobre arenas, ia
mayor parte de las cargas se encuentran en las orillas, consigulendo que |a distribucion
de cargas sea de {as orillas hacia el centro.

Una distribucién ideal de cargas, seria anaiizar las cargas de un minimo en el
centro de la zapata a un méximo en los bordes, dicha distribucién se presenta en una
2apata rigida.

La figura 19 representa ei corte transversal de una base continua, rigida de
ancho B que descansa sobre una subrasante, eiéstica y homogénea de gran espesor.

Un caiculo basado en la teoria de eiasticidad demuestra que ia carga se
distribuye de 0,79 del centro hasta un vaior infinito en los bordes.

¢

! B/2

Foe wfinite Qo presion
por unidnd de dreo
ol kL b Lbll)

YL/ AAANIA A
0.

2 B AN

0.590

10 Qo!

|

FIG,19 Distribucién de ks presidn de 0ontacto en una Lapals rigide de fongitud muy prande
corgais on formas Unormes y descanss sobre .
un susio , oidolico,
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Cuando la zapata descansa sobre un material elastico real la distribucién de
carga seria de 0.7ga en el centro y un valor finito de qc en los bordes, |a cual permite
que el material pase se un estado eléstico a un semipiastico o plastico, como se muestra

enlafigura 20,

SS

NS
j

LA /

Ci 9

A aumentar la carga su distribucién cambia de ios bordes hacla el centro.

Cuando la base delazapata esiisaladistribucion de cargas es uniforme, al
instante rompe por deformaclon pléstico como se muestra enla curva Cu;y fa Cz en
termino insti tucional,

~ Cuando una zapata ya sea rigida o fiexible, se encuentra desplantada sobre arena
seca sin cohes|én, para cualquier carga la presién decrece de un maximo en el centro a
cero en los bordes,

El comportamiento que presenta una zapata desplantada sobre arena seca sin
cohesion es de un maximo en el centro canallzando la carga a un minimo en los bordes:
Esto sin Importar si la zapata es rigida o flexible. Fig. 21a ; Sin embargo cuando se
encuentra sobre una subrasante de caracteristicas Intermedias de suelos puramente
cohesivo o sin coheslon, Ia presion es distribulda de un maximo en los bordes y un
minimo en el centro (Curva C1), al incrementar la presion, esta se incrementa en el
centro, mlentras que en los bordes permanecen constante, al instante en que existe una
presi6n tal capaz de provocar una rotura la presion desciende del centro hacia los
bordes (Curva C.): fig. 21b,
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REACCION DE LA SUBRASANTE EN CIMIENTOS RIGIDOS

Como se vio en el texto anterior no existe una relaclén simple entre las
caracteristicas de las cimentaciones y la deformacién provocada por los diferentes
incrementos de presion, de zapates rigidas. Sin embargo cuando se trata con zapatas
flexibles, el problema en cuanto al comportamiento suelo estructura, se complica a tin
més; sln embargo es necesario tener conocimlento del posible comportamlento,

mediante hipotesls.

La teoria de la reacclén de la subrasante de una érea cargada actia
independlentemente de |a carga que actia sobre los elementos adyacentes,

K= P P = Preslén ficticia (g/lcm?)
S S = Asentamiento (cm)
Ks= Reacclon de la subrasante
(grs/cm’),

Al tratarse de zapatas rigidas, es de suponerse que la distribucion de cargas es
lineal o plana, ademas se deben de cumplir las sigulentes condiclones estéticas.
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a).- Lareaccién do la subrasante debe ser igual a ias cargas que acttan sobre
&l mismo.

b).- E) momento resultante en cualguier punto debe al igual a! momento de
reaccién,

Ejemplo:
Q.- Resultante de las fuerzas verticales
a.- Distancia a la que actia
B.- Ancho de la base de ia zapata rigida

Po..- Reacclones deia subrasante

Ejemplos
B

Py

T

F1I0. 22
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Se supona que actia mediante condiciones estiticas de fas cuales resuftan dos
ecuaciones y de estas se puede obtener fos valores de la reaccién Pay Pb.

Q =1/2 B (Pa + Pb)

Qa = 1/6 B? Pa + 1/3 B* Pb
2Q ~Pa=PFb
B
Qa=_1 B2 Pa+]1B? 20 ~Pa
6 3 B

Qa = Pa (1B* +2 BQ~- _PaB?
6 3 3

Qa~2B) =Pa _1 B! ~B
3 6 3

Qa - _2BQ
3. =2Pa

LN L)

6 3

Se puede aobservar que las ecuaciones anteriores no utilizan Ia constants Ks, lo
cual qulere dacir que Ia distribucién de cargas, es independlente de Ia compresibilidad
de (s subrasante.

Una vez encontrado el valor de Pa, se sustituye en cualquiera de ss ecuaclones,
para obtener el valor di Pb.

Cuando |a resuitante de la suma de cargas pasa por el centro da gravedad de la
zapata, la distribucién serd uniforme y tendra el valor de Q/A,

La rigidez o flexion de la zapata y el valor de Ks son parametros Importantes para

(a distribucion de la reacclon de is subrasante,

En |a figura 23 se representa la secclon tranaversal de una losa de cimantacién
que descanza sobre una subrasante eldstica, A causa de! asentamlento las presionea de
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reaccion disminuyen del centro hacia los bordes de la misma, En ciertas ocaslones los
bordes llegan a levantarse, provocando que las presiones de reaccidn en estos puntos
sean nulas.

Fig.28

Las ecuaclones que se utllizan para el célculo de la reaccion de la subrasante,
todas contisnen el coeficiente Ks (reaccléon de ia subrasante). Por lo tanto este
procedimiento requlere de estudios muy laboriosos que resultan muy costosos para
aproximarse a un valor aceptable para determinar la reaccién de Ia subrasante, y por
consiguiente no se justifica, a menos de que la aplicaclén de la teoria conduzca a una
reducclén considerable del costo de |a estructura.

A pesar de que las hipétesls antes expuestas se salen un poco de la realldad, los
resultados se encuentran dentro dal margen de seguridad.

Lae presiones admisibles o de segurided de los suelos estén dsterminadas
principalmente por ia presidn media de contacto y por las presiones sobre capas mas
blandas eituadas a cierta profundidad por debajo de ia profundidad de desplante,

Estas presiones se pueden calcular suponiendo que se distribuyan
untfom'nments sobre dreas determinadas en taies capas por planos a 30 grados con la
vertical,

Para rocas fisuradas se tiene que la carga admisible Po, es espacificado por Po
< qulls 1 lo cual especifica a una coeficlente de seguridad muy alto ( Pacif, Cost, Bullding,
Oficlales ),

Fg = Pmax > 13.8
Po
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Cargas admisibles usuales, suponlendo rocas sanas.

Tipo de Rocas o Suelo Carga admisible Kg/cm?
Rocas igneas cristalinas (granito, basalto etc.)......uuunaniainininen 100
Rocas metamdrficas, folladas (esquisto, PIZATaS).......emumiseumrsiier s 40
Rocas sedimetarias (arenlsca, caliza 8tc.).iuimnmimnismmanmnmaneseson 18
Pizarras duras .....iuma i messssssmissnmeasen 10
Hardpan (mezcla de arena y grava cementadas, muy compactas)........oeuennn 10
Arenas y Gravas (segln la densidad véase sig. tabla)..............cnnies veinrerisnen 0.8
Arcillas ( 86gUn consIBLENCIA)...c.cimiieimieninsnisn e nonsenn0.4

Estos valores pueden Incrementarse al asegurse de que se trata de rocas
complatamente sanas, mediante sondeos,

LIMITES APROXIMADOS DE LAS CARGAS ADMISIBLES DE GRAVAS
Y ARENAS

compacta més de 30
Media 10 - 30 1.0~ 3.0
Suelta 1 -10 0.0 -1.0

El valor de 0.0 KG/CM? es para arenas sueltas saturadas en presiénde movimientos
vibratorios (maquinaria, transito vial, slsmos etc).

Es muy importante reallzar un estudio de mecénica de suelos en las dreas donde
se pretenda construir, el cual dard pardmetros para elaborar un proyecto de
cimentacién adecuado a cada tipo de construccidn,
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CAPITULO Hil

CAPACIDAD DE CARGA

A la méxima Intensidad de carga que una estructura transmite al subsuelo sin que
se presentefalla a la reslstencla al esfuerzo cortante, se le llama capacidad de carga,

Existen diferentes tipos de faila, de las cuales se pueden diferenclar las
sigulentea:

1.- Falla por corte general
2.~ Falia por corte local

3.- Felia por punzonamisnto

Falla por corte general.- Ocurre cuando existe érea de deslizamlento dentro del
terrenc, [a cual Inicia desde un borde de la cimentaclon partiendo del nivel de desplante
haata ia eupsrficle del terreno, como se muastra en Is figura 24,

Una falla de este tipo se presenta cuando se encuentra un auelo poco comprensible
bajo cimlanto,
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Faila por corle local.- Este tipo de falla es una transicion entre la falla general y ia
falla por punzamiento, que mas adelante se mencionara, Se caracteriza por presentar
ligeras expansiones a los lados da la cimentacion y comprension bajo fa misma, como se

cuestra en lafigura 25,
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Falia por punzonamiento.- Este tipo de faila se caracteriza por un desiizamiento
vertical que presenta la cimentacién debido a la compresién que se ejerce en el

subsueio,

El suelo que queda fuera del perimetro del 4rea cargada, presenta ligeras
alteraciones, como se muestra en ia figura 26,Se presenta faila por punzamiento cuando
bajo el cimiento se locaiiza un suelo muy comprensible. En este tipo de suelo no es
recomendable construlr,
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FIG. 26. Falia por punzonamienio
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Vesic afirma que el tipo de falla que debe esperarse depende, de las condiclones
geométricas del clmlento, de las condiciones de carga y principaimente a la
compresibliidad del suelo tanto en arenas como en arclllas saturadas o normalmente
consolldadas,

Sellama zapata a una ampliacion de la base de una columna, de una viga o de un
muro ejecutado con el fin de que las cargas que soporta sean trasmitidas
adecuadamente al terreno sin exceder determinada fatiga !imite.

Una zapata presentara falla por corte general cuando se desplantes sobre arena
compacta y falla por punzonamiento cuando se desplante sobre arens suelta, Se puede
presentar falla por punzonamiento sobre arenas compactas, cuando las cargas a las
que esta sujeto el cimiento son dinamicas.

Vesic afirma que un cimiento desplantado sobre arcilias saturadas o
normaimente consolidadss presentara faila por corte general, s la carga se aplica de
modo que no ocurra cambio de volimen en suelo, sin embargo cuando ia carga se
aplica con lentitud e presentaré falla por punzonamiento,

ANALISIS LIMITE AL PROBLEMA DE LA CAPACIDAD DE CARGA

Para establecer of estado de esfuerzos en un medio semi-infinito, homogéneo,
is6tropo y lineaimente eléstico, la teoria de la elasticidad, proporciona una solucién
cuando el suelo se encuentra cargado uniformemente con una seccién de anchode 2B y
de longltud infinita (fig. 27), donde los méximos esfuerzos cortantes inducidos en e!
medio valen q/n, Esta teoria garantiza que el estado de esfuerzos satisface con ias
condiciones de equllibrio y de frontera, siempre y cuando el valor de Tmax sea manor
que laresistencia del material { ¢ ), esto es:

Omax = ¢ = g/n

g = nc
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FIG.27. Estuarzos cortantes miximos bajo una banda de longitud Infinita,

El anallsls elastico no contempla al semicirculo como una superficle de
deslizamiento, por ho tomar en cuenta esfuerzos cortantes de falla tangentes a el, los
cuales se presentan cuando améx > ¢. Por lo tanto resulta necasario encontrar una cota
superior al valor de la carga Ultima "qu". El método sueco supona un mecanismo da falla
circular (fig. 28), el cual permite obtener una cota superior para el vaior de la carga
Ultima, este se encuentra acotada entre los valores nc < qu < 5,5¢c.

20

¥

i

FiQ.28. Anbdisle de idad d4 carga cansiderands ung superficis de falla tlrcular,
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SOLUCION DE PRANDTL

Una solucion que Prandtl presento para la rotura pléstica de los metales, es
aplicada enla obtenclén de capacidad de carga del suelo,

La hipdtesls bésica de esta scluclén radica en que a una zapata uniformemente
cargada de ancho B y longltud Infinita, se hunda verticaimente en el terreno,
produciendo rotura por deslizamlento en ambos lados de |a zapata como se muestra en
lafigura 29.

Filg.29.b in de un medio samiinfinla, homognso kétropd y Hgido plétioo perfecio.(segin Prendd ).

La zona | se Incrusta como cuerpo rigido en el suelo, se supone que se mueve
hacla ebajo con velocidad unitaria, sin ninguna deformacién,

Las zonas |, se suponen plastificadas, con deslizamientos, empujando a las zonas
Il con velocidad tangente alas lineas Igual a V212, con vslocidad unitaria, La zonaill se
musve como cuerpo rigido con la misma velocldad da la zona I,

Prandtl distingue diversos valorea para el &ngulo de fricci6n intarna;
Para =0
Pmax=2571q
q.- resistencia a la compresion.

f'méx .- carga limite.
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En al siguente tabla se puede observar la variaclon de Pmax cuando @ < ¢

(I B

1.000 2,57

10 1.572 3.499
20 2.530 5.194
30 4,290 8.701
40 8.462 17,560

El valor que se toma de @ = 0 es de Importancia practica en cimlentos que
prasentan roturas por deslizamiento en arcilla, donde el Anguto de fricclén se considera
nulo por loqua la expresion se reduce a lo slguiente:

Pmaxs2.571qumb.14¢

SOLUCION DE HILL PARA LA CAPACIDAD DE CARGA.

La soluclén de Hill se basa en los estudlos realizados por Prandt,
reallzandole aigunos camblos como se muestra en la fig. 30, donde la zona | se
desplaza como cuerpo rigldo con una velocidad de V2 al igual que la zona il en al
direccion C G y F D respectivamente. En tanto que la zona il se mueve con una
velocidad radial igual a V2, tangente a los circulos de despiazamiento.

)
] ARscss2482400010 [ 4

F13.30, Mecanismo de falia segin HIM,
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Hill presenta una solucién para calcular la preslén limita que puede
colocarse en al superficla A B como se muestra en al figura anterior, complementandola
para el caso en que la superficle del medio semlinfinito no fusse horizontal, como se

muestraenlafig, 31,

qc = 2¢ (1l40)
2.~ dngulo de friccién

F13.31, Cuhe trunceds sujeta & kdeniacion,

TEORIA DE TERZAGHI PARA CIMIENTOS SUPERFICIALES

Terzaghl presenta de una manera mas acertada la soluclon para {a capacidad de
carga de los suelos, para el caso de suelos con cohesion y friccion.

Terzaghi realizé estudios de taboratorio y pruebas a escaia natural de ios cuales
encontro las fallas que se presentan bajo un cimlento poco profundo de longitud infintta,
cuando existe una simetria parfecta tanto en la forma geométrica como en las cargas
axiales y un suelo homogéneo,

Terzagh! propone en la figura 32 un mecanismo de faila basado en los estudios
pruebas antes expuestos; ’



Fig. 92 Buperficies idealizsdas de falla gensral, usadas an ol andlisle de Terzaghl (1843).

La zona | es una cufia que se mueve verticalmente hacia abajo, en el estado activa
de Rankin*, la zona || de cortante radial, !a cual prolongando las lineas que la
constituyen forman el &ngulo o (cuando la base del cimfeneto es rugosa), el cual varia
cuando la base es Idesimente lisa de la sigulente forma:  (45+ @/2). Lazona fll es una
zona en estado pasivo de Rankin,

El &rea que se encuentra Inmediatamente bajo el cimlento es aspera por lo que se
encuentra imposibilitade por la friccion de pasar del estado eiéstico al estado activo,
por este motivo se considera como sl fuera parte del cimiento,

Para llevar a cabo el anélisis se considera que la resistencia al corte del suelo
arriba del nivel de la base del cimiento es despresiable y su peso se considera como una
sobrecarga.

Por esta razon los resultados del anélisis no podran aplicarse a cimientos donde

el ancho B es mayor o igual que la distancia vertical enlre el terreno natural y ia base del
mismo, El anélisis consiste en lo siguente:

La suma de lae fuerzas que guardan el equllibrio de la cufa deben ser cero, esto
es!
Qd +1/4y B* tagd ~2 Pp~Casend =0

Qd + /4y B* tag¢-2Pp~Bctag¢ =0

60



Qd.- Fuerza requerida para provocar que el cimiento se
hunda en el terreno.

€.~ Cohesién por unidad de &rea

@.- Angulo de friccién del suelo

Y.~ Peso especifico del suelo

Despejando Qd se tiene:
Qd = 2 Pp + Bc tag ¢ - 1/4 v B! tag ¢

La Incognita de esta ecuacion es Pp la cuai se puede obtener sl al cimentacién se
apoya en ia superficle de un sueio sin coheslén, Esto es simplificando:

Qd=Qy=By 1/2BN =1/2B* N

Donde N ; es un coeficiente adimencional que puede obtenerse de la figura 33,
una vez conoclendo el angulo de friceion,

El problema se complica cuando el suelo presenta coheslén y friceion. Terzaghl
da la siguiente solucion:

8 el suelo no tuviera peso se podria dividir en dos partes Q: y Qq, donde Qe es la
carga justamenta suficlenfe para causar la falla, si al sobrecarga "q" fuera cero y Qq es
la carga que podria sostenerse por el efecto de Ia sobrecarga, actuando sola sobre un
suelo sin peso y sin cohesion,

Qc + Qg = Bc Nc + Ba Ng
Ncy Ng .- Son los factores de capacidad de carga adimencionales que se
encuentran en funcion del angulo de fricclon, se pueden abtener de la figura
33!
Por lotanto la capacidad titima de apoyo seré:

Qd = Qc  + Qq + oy
(q=0,y=0) (c=0,7=0) (c=0,g=0)

Qd =B (c Nc +yDf Ng + 1/2 y B Ny)
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Para calcular la capacidad de carga uitima en cimientos continuos, respecto a la
faila local Terzaghi adapto la ecuacién anterior, dando nuevos valores a

ucn y a u¢u.
c'= 2/3 ¢

tag' ¢ = 2/3 tag ¢
Entonces:

Qd = B (2/3 c N'c + y Df N'q +1/2 y B N'y)

Donde:
N'c, N'g y N'Y .- se obtienen de la figura 33.

Para el caso ¢ = 0 (suelos de arcilla)

Nc = 5.7 (para una base lisa Nc=5,14)

Ng =1
Ny =0

Qd = B (5.7c + y Df)
Por Area unitaria;

qd = 5,7c + y Df
como; qc = 2¢

qd = 2,85 qc + y Df

Para cimientos cuadrados y circulares;

Qd=1,3*% 57 +yDf =2,85 qu (1+0.3 B/L) + y Df
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Para el caso de un cimiento dasplantado sobre arena secay limpla donde ¢ =0
L}

Qd =B (y Df Ng + 1/2 y B Ny)

Para un cimlento situado enla superficledonde Df=0 '
Qd =B (1/2 v B Ny)
por unidad de area:
qd = 1/2 ¥ B Ny
A
- . ='40'
- (1 d \ﬂ( ” 2y 3
'\\ . ‘\": \ 55 / ! ;NITM
230
N L |\ ‘I ’144."';“0
AN frav, e 100
\\1 ‘l
\‘ lwq

60 b0 40 30 20 10850 20 40 60 &0
VALORES OE WY Ny =T VALORES DF Wy

£9. 39 Fackres de Cageakied de Cage pavi le apicecion de s iorla de Tazaghi

En el caso anterior la capacidad de carga es proporcional a la densidad dei suelo

y la cual disminuye aproximadamente a ia mitad cuando se encuentra bajo el nivel de

aguas freéticas, disminuyendo en la misma magnitud la capacidad de carga por érea
unitaria,

Para cimlentos cuadrados y circularea Terzaghi integra a sus ecuaclones,
coeficlentes empiricos basados en observacliones y resultados de ensayos, esto es:
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Para cimientos circulares
Qd = gd §D%/4 =9 R* (1.3 cNc+yDEfNg+ 0.67RN)
Para cimlentos cuadrados

0d = qd B? = B? (1,3 ¢ Nc + yDf Ng + 0.4 y B Ny}

TEORIA DE SKEMPTON

La teoria de capacidad de carga propuesta por Skempton, se aplica a suelos
arciliosos sujetos a la aplicacién instantanea de cargs, la cual haclendo una
comparaclén con la de Terzagh! se tiene que cuando el dnguio de friccién es igual a
cero, Terzaghi no toma en cuenta ia profundidad de desplante, lo cual es un error, ya
que si comparamos dos cimientos a diferente profundidad, el cimiento que se encuentra
a mayor profundidad tendr& una superficle de mayor desarrolio, en la cual la cohesién
trabajaré mas y por conslgulente le corresponde un valor de N. mayor.

La capacidad de carga que Skempton propone para suelos puramente cohesivos
es |asiguiente:
ac = ¢ Nc + y Df

€n pruebas de laboratorio y pruebas a escala, encontro que el valor de Nc varia
de acuerdo a la profundidad de desplante (D/8) volviendose constante a una clerta
profundidad, como se puede observar en la figura 34,
0
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FIG.34 Vaiorss de No, pars susios puramente cohesivos {segin Bkampion).
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NOTA:

Para suelos estratificados se debe cuidar el valor de & Df tomando en cuenta los
espesores y peso especifico de cads uno.

TEORIA DE MEYERHOF

La teoria de Meyerhof aRade le consideracion de los esfuerzos cortantes
que pueden desarrollarss en el terreno, por encima del nivel de desplante del cimientoy
el caso general de cimientos a cuelquler profundided, cuyo efecto fue ignorado por
Terzaghi, qulén lo considero solamente como una sobrecarga,

Seguin Meysrhof ef suslo que rodea el clmiento por encima dei nivel de
desplante, actia como un medio de propagacién de superficles de deslizamianto que
aumentan Is resistencia ai corte.

Meyerhof propone un mecanismo de falie para el ceso de fajas largas de
cimentacion, extendiendo al superficie de faila, en forma de espiral logaritmica
ascendante a través del suelo por encima del nivel de desplante. {ver fig. 36) .

LA PARTE 1ZOWERCA
€8 SINETRICA

" &L L L U TR Y

(a)
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LA PARTE 120UIER
DA ES SIMETRICA

GIF. 38. Mecanlemo da falis propussio por Meyerhol,
&} A pocs profundidad,
b) A gran profundided

El mecanismo presentado considera que la zona C B1 A es de esfuerzos uniformes
y puede suponerse en estado activo de Rankin. La cufia C B1 D1 limitada por un arco
espiral, logsritmica de esfuerzo cortante radial. Finalmente la cuia By D1 E1 F1 s una
zona de transicién en la que los esfuerzos varian desde el estado de corte radial hasta
los correspondientes al estado pléstico pasivo.

Mediante un analisis matemético Meyerhof obtiene la misma expresién propuesta
por Terzaghl (para cimientos superficlaies), camblando los vaiores da las factores de
capacidad de carga Nc, Ng, y Ny, los cuaies se ancuentran determinados por el nguio
de friccion en la figura 36, La expresion es la sigulents:

gc = cNc +y DE Ng+ 1/2 B Ny

La grafica propone valores de capacidad de carga para diferentes tipos de
cimentacién,

Para cimientos profundos propone:

qc =c N'c+yDf +Ngq
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La expresién anterior es aplicada para pilotes de punta en los cuales es
despreciable la friccion lateral del fuste debiendo penetrar por los menos una longitud
de:

D=4 (No)u B
Neo = tag?(45° + 2/2)

Hasta ahora se ha mencionado la soluclén para cimientos muy largos y zapatas
cuadradas. Para cimlentos rectangulares no existe soluclén por métodos tedricos, por
lo que Meyerhof propone que los valores de capscidad de carga sean obtenidos por
medio de Interpolaciones entre los valores de capacidad de carga obtenldos de
cimientos Isrgos y zapatae cuadradas. Otra forma es muitiplicando los valores de
capacidad de carga para cimientos muy Isrgos superficiales con los siguientes foctores
de forma respectivamente:

Sc=1+ 0,2 N B/L

Sq=58 =1, para © =0

Sg=5& =1+ 0.1 Ne B/L , para e > 10°

Meyerhof propone una sofucién para cimientoti superficiales de secclén

rectangualr, en la cual el valor de @ puede determinarse mediante una interpolacién
lineal entre los valores correspondientes acimientos cuadrados y de longitud Infinita,

or = (1,1~ 0.1 B/L) ot
or ,~ Angulo de resistencia
ot ,- Angulo obtenido de una prueba triaxial.

€| valor de er se utiliza para localizar los valorea de capacidad de carga de la
figura 36,

Otrofactor que hsy que considerar es la resistencla del suelo al esfuerzo cortante
por encima del hivel de desplante, por lo que los factores de capacidad de carga se
multiplican por eus respactivos factores de profundidad, obtenlendose con esto valoree
menores, que nos acercan mes a |a realidad, estos son:

dc =1+ 0.2 {Ne)» D/B
dg=dy=1, para @ =0

dg = dy =1+ 0.1 (Ne)4 D/B, para e > 10°
67



1000

CIMIENTO SUPERFICIAL, y; 1
LARGO (D<B) 7 7
~—— = CINIENTO SUPERFICIAL A Vi
CULDRADD (D<B) 1 7
----- PILOTES (D/8>4-10) / /
/ s
100

PACTN®MES DF CAPACIDAD DE CARGA

|
J
o* 10° 20° 30° 40°

ANGQULO DE FRICCION INTERNA, &

i
I
7 /4 f
|

FIG. 38 Faciores de capacidad de carpa pars cimlentos superficiales y pliotes.

SOLUCION DE BRINCH HANSEN

Brinch H. proporclona une soiucién la cual puede ser aplicada a cimientos

rectangulares situados e cualquier profundided de desplente:

qc =c Nc (1+0.2 B/L) (140,35 Df/B) + y Df Ng (1+40.2 B/L) (1+0.35D£/B)
+1/2 y B Ny (1-0.4 B/L)

cuendo o = 0 el segundo parentesis del segundo termino debe tomerse como 1

Los valores de capacidad de cerga se obtienen por medio de la siguiente tabla:
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FACTOR

No Nq Ny

VALOR 0 5.1 1.0 0.0
6.5 1.6 0.1

DEL 10 8,3 2.5 0.5
15 11,0 3.9 1.4

ANGULO ({20 14.8 6.4 3.5
26 20,7 10.7 8.1

DE 80 30.1 18.4 18.1
36 46.1 33.3 40.7

FRICCION 40 75.3 64.2 95.4
45 134 135 241

50 267 319 682

Valores de factores de capacidad de carga.

TEORIA DE BALLA
Balla preasnta una aclucién a la capacidad de carga para cimientos desplantados
auna profundidad menor o igual a 1.6 B, pare suelos sin cohesidn, en donde io unico que
cambia de la expresién de Terzaghi son los valores de los factores de capacidad de
carga, esto es:
qc=cNc +yDf Ng+1/2yBNy

Los valores de los factores de capacidad de carga se obtienen de la siguente
forma:

8)- Sesaca ol valorde 2¢c/By
b)- 8eobtiene el valor de p deiafigura 37

¢)» Conelvalor de p se obtiensn los valores de Nc, Ngy Nyenia figura $8.
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SOLUCION QUE PRESENTA LA COMISION FEDERAL DE ELECTRICIDAD
La C.F.E. presenta una desigualdad con la cual se puede determinar la capacidad
de carga (estado limite de falla), referida a falla general o local, por cortante, para
zapatae. La metodologia consiste en resolver la desigualdad, encontrando valores
congruentes, comvirtiendose en una revislon de la cimentacién,
LQ Fc_ = Pv {y B/2 Ny + BV (Ng-1) + c Nc) Fr
A
QFc/A .- Suma de las acclones verticales a tomar en cuenta en la combinacion
considerada, afectadas por sus correpondientes factores de carga en toneladas,
A .- Areade la zapata en m?

Py . Presién vertical total actuante a la profundidad de desplante airederdor de
Ia zapata, en T/m®

Pv -  Presion vertical efectiva a la misma profundidad en T/m*

Peso volumétrico del suelo, en Tim?

-
s

of . Profundidad minima de desplante, enm.

8 -~ Ancho de la zapata, supuesto menor que U5, slendo L la longitud de ia
zapata, en (m).

Ng Coeficlente de capacidad de carga.
Ng= &'  tag?(1/4 + o/2)

Ny .- Coeficlente de capacidad de carga,

Ny = 2 (Ng+l)tag @

No

Coeficiente de capacidad de carga para suelos cohesivos friccionantes.

Nc = Ng ~ 1
tag o

Nes Para euelos puramente coheslvos, 8= 0 , Este valor puede ser obtenldo de
la gréfica de Skempton,

71



c - Cohesidn del suelo en Tim? para falla de tipo general, Este vaior se raduce
para falla de tipo local.

- Anguto de friccldn Interna del suelo para falla general, su valor se reduce
para falla iocal.

Fro .- Factor de resistencia, el se obtiene da la sigulente tabla seglin sea el
caso!

CASO Fr

Zapatas de colindancla cerca de las cuales
8 posible se abran excavaciones.............. essnsnin PPN <0.35

Zapatas en suelos heterogéneos suceptibles
de contener grietas.......un i TP s €0,38

Zapatas sometidas a acclones predominante-
mente dIndmiCas.........re s e <0,35*

Situaciones USUAIBS.........uviiieiiivenes et et e ee e s <0.60

Cuando existe experiencia considerable en

l. zon.uonncnuuulun\nn\\nn\nn\\ O L N Y Y R T E YN Y TN Y Y < 0‘70

*  Amenos que un estudio dindmico detaliado permita concluir que es aceptable un
valor mayor y siempre qua 1o exista un peligro claro de licuacion,

Una vez definidas las partes integrantes de In desigualdad, se deberén considerar
ios siguientes criterios que permiten obtener vaiores mas confiabies:

a)- Losvaloresds ¢ y @ ,aerénlos medidos de la presion e inclinacién de la
envolvente de los circulos de Mhor, ala falla jocal o general del suelo, en laprueba de

resistencia que se considere mas represantativa de ias condiclones de carga y drenaje
del suelo in situ,

Enarcillas se adoptara para la presion el valor medio de esta propledad para el
material locaiizado hasta una profundidad iguai al ancho de la base de (a zapata,
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Si existe estratos hiandos a poca profundidad se apiicaran criterios que mas
adelante se mencionarén,

En arenas el 4ngulo de friccion Interna se evaluara tomando en cuenta el estado
de compacidad in situ,

No se deberan despiantar zapatas aisiadas sobre iimos, sl estos se encuentran
en estado suelto, sin embargo cuando se trata de limos compactos, se determinaré ia
capacidad da carga tomando en consideracién al materiai como cohesivo o

friccionante, de acuedo a su plasticidad y comportamiento en pruebas de

laboratorio,

Para suelos de compacidad reiativa Cr < 70% (sueito) o de resistenciaaia
compresion simple qu <5 T/m® (blandos), se deberdn modificar los pardmetros de
resistencia “c" y "a", para tomar en cuenta lafaiia da tipo local, de ia siguente forma:

Cv = 0,67 C

e* = tag® (K tag e)

Para arenas el valor de K sera el siguisnte:

K= 0067 +Cr ~0,75Cr? ; si 0<Cr<0,70
K=1; si Cr > 0.70

K=10,67; para otros suelos,

b)- FORMA DE LA ZAPATA,

Cuando la condicién geométrica B < L5, no se cumple loe factores de capacida
de carga Nc, Nqy Ny, deberdnser modificados con los factores de carga Sc, §q vy
§y, respectivaments, los cualas pueden ser obtenidos por la siguiente tabla:

FACTORES DE FORMA DE LA BASE

FORMA RECTANGULAR CIRCULAR O CUADRADA
§c L + (B/L) (Ng/Nc) 1 + (Ng/NC)
§q L + (B/L) tag @ 1+ tag @
Sy 1 - 0.4 (B/L) 0.60
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Cuando se tenga la necesidad de trabajar con Ncs el valor se obtendra de la
grafica de Skempton,

c).- POSICION DEL NiVEL FREATICO,

La posicion del nivel fredtico serd Ia que represente la posicion mas alla prevista
durante la vida 0til de la estructura, Debera tomarse en cuenta el ancho del cimlento B y

la profundidad del nive! de aguas fredticas (2), asi definido para conocer el peso
volumétrico del suelo.

YYo=+ (2/B) (mo- ) me-es > 81 0<Z2<B
PEm meemememeoeeee oo > sl 2> B (Seignora el NAF)
=Y mmmeemmeeemeeeees > sl Z<O(ElNAF por

encima del nivel de desplanta),
Donde:

y* .~ Peso volumétrico a considerar
y* .~ Peso volumétrico sumergido

m .~ Peso volumétrico total corres.
pondiente al contenidode agua
minimo del suelo arriba del —
nivel fretico,

d).- EXENTRICIDAD DE LA CARGA.

Cuando la resultante de Ias cargas de una estructura descansan fuera del eje
central de los elementos estructurales de ia zapata rectangular (fig.39), se dice que
presenta excentricldad transversal y/o longitudinal, cuando esto ocurre se modifica el
largo y/o ancho de Ia zapata de la sigulente manera, segin sea el caso:

8'=8-2eB

L'mb-26l Qv.-sumatoria de las cargas verticales
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e).- INCLINACION DE LA CARGA

Cuando la resultante de las cargas de una estructura se encuentran con una
obliculdad (Inclinacién), respecto a la vertical (fig. 40), los factores de capacidad de
carga Nc, Nq y Ny, se modifican con coefeclentes de reduccion por Inclinacién de
carga, los cuales se encuentran en funcién del anguio de fricclén interna del suelo (a),
cOomo 88 muestra an la sigulente tabla:

Coeficiente de reduccién aplicable a Ny (por la inciinacion de la carga).
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INCLINACION o

2 0 S 10 15 20 30 40
20 1 0.88 0.73 0.58 0.33 0 0
30 1 0.86 0.71 0.56 0.43 0.15 0.05
40 1 0.82 0.66 0.52 0,39 0.22 0.050

Coeficiente de reduccion aplicables aNc y Nq (por Inclinacién de ia carga)
Cuando sean utilizados para Nc, debera considerarse lo sigulente:

LY | JR— » Fcm 0.6-0.5/4-H/Ac
Donde:

Fc.- factor de correccion

H .- componente horizontai de ia carga

A .- éreadelazapata

¢ .. cohesion

Debera cuidarse que no exista posibiiidad de deslizamiento horizontai

Ve rr =S i) B

WIS I ENEE NS

76



£).- INCLINACION DE LA SUPERFICIE DEL TERRENO

Cuando una zapata se encuenira desplazada a poca profundidad sobre un
terreno que presemta una cierta Inclinaclén {5), respecto a la horizantal como se
muestra enla figura 41, se aplica un factor de reduccién de carga, el cual es aplicable a

los factores de capacidad de carga (Ny, Ngy Nc).

Las sigulentes tablas muestranias diferentes valares de reduccidn !

e 10 20 30 40
10 0.58 0 0 0
20 0.85 0.59 0 0
30 0.835 0.79 0.58 0
40 0.91 0.82 0.70 0.54
Factores de reducclon por inclinaclién del terreno aplicables a N¥
[ 10 20 30 40
10 0.45 0 0 0
20 0.80 0,40 0 0
30 0.85 0.70 0.35 0
40 0.90 0.80 0.60 0.30

Factores de reduccidn por inclinacion del terreno aplicables aNc y Nq.
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FiQ.. &1 Inciinacién dei larrenc

g).- CIMENTACIONES EN SUELOS ESTRATIFICADOS.

Para iievar a cabo la revisién de un cimiento es muy importante se determine el perfil
estratigrafico y las propiedades indice y mecénicas del suelo,

En estratos arcillosos satursdos, la evaluacion podré llevarse a cabo con un
andlisis de superficies cliindricas de falia.

En un suelo con presién y friccién superyaclendo un estrato debil, que se
encuentra a una profundidad (h), respecto al nivel de desplante de una zapata de ancho
(8), la correccion se hace de Is siguiente manera:

a)-Si hB>3.5 Desde el punto de cspacidad de carga se podré ignorar
el estrato debil, no asi de los asentamientos.

b).- 8i 3.6>h/B>1.6 Se verificara |a desiguakdad para una zapata ficticis con
las misma carga total que la real pero con ancho 8's B+h
y supuesta despiantada directamente sobre el suelo,

c)-8i WB<1.6 Al igusi que el inciso "b" pero con ancho de Is zapata'.
8'=B[1+2/3(B)?)
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CIMENTACIONES PROFUNDAS,

Las cargas que transmite un cimiento al suelo, no siempre podrén ser soportadas
por zapatas o losas de cimentaclon, ya sea por que el suelo es demasiado debll o
compresible para proporcionar un soporte adecuado. Para tal caso as necesario buscar
un estrato de suelo reslstente a mayor profundidad, para disipar las cargas, por medio
de pllotes, plias, cajones de cimentacién o cllindros. En ocaciones el buscar un estrato
resistente, nos fleva a profundidades poco costiables desde el punto de vista
econémico, par lo que es necesario utillzar como apoyo los terranos blandos y poco
resistentes, comose verd mas edelante.

La diferencla que existe entre un pilote y una pila de cimentacién, es muy relativa
y hesta ia fecha no existe una distincion definida. Algunos especialistas en la materia
presentan un criterio para la distincién de los mismos;

Pilote - Eeunelemento estructural esbelto, con dimenciones transversales
comprendidos entre 0,30 y 0.60 m., los cuaies pueden ser elaborados con
madera, concreto, acero y ia combinaclén de concreto y acero.

Plia.-  Esunelemento estructural de cimentacldn con dimenclones que oscilan
entre 1y 3 m, de ancho.

Cuando las dimenciones de los un elemento estructurales de cimentacion
sobrepasan los valores de ios dos cesos anteriores lievan el de cilindros y cajones de
cimentacién,

Los cllindros y cajones de cimentacion tienen dimenciones que osclian entre 3y 6
m. de didmetroy el mismo rango de ancho para ios cajones. Presentan ia caracteristica
de ser huecos, para ahorro de material y disminuclon de carga, son hechos siempre de
concreto. (Ver figura 42),
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Figua a2

Para poder determinar si un tipo de cimiento que presenta asentamientos se
encuentra dentro de los limites toierables es necesario conocer sdemas de ia
capacidad de carga, ias tensiones que se producen dentro del suelo, y el asentamiento
que provocan dichas tensiones, con el fin de aceptar o cambisr el proyecto de
cimentacién, Para conocer io anterior se dan a conocer los pasos a seguir en el
proyecto de cimentacién a base de piiotes:

4,

Se requiere conocer la estratigrafia que presenta el suelo, iacus! se
obtiene de perforaciones exploratorias, pars determinar si ia estructura vs
ser desplantada sobre pilotes de fricclén, hincados enteramentes obre
arena, pliotes de punta, o piiotes flotantes,

Se debera elegir la longitud y el tipode pilote utiiizar, ayudado de ia
estratigrafia del terreno, la cuai proporcions datos de ios materiales que
conforman ios estratos, asi como el espesorde los mismos, haciendo
posible el céiculo de ia longitud de los pliotes necesaria para soportar la
carga transmitida, sin presentar desplazamiento vertical, Psra
determinar Ila iongitud de pilotes de fricclén incados en arciiia es
necesario establecer el coeficients de seguridad de los grupos de pilotes
con respecto a su failatotal,
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Es necesario conocer la capacidad de carga de cada pilote, mediante
ensayos de carga, el valor obtenido se divide con un coeficiente de
seguridad aproplado obteniendose de esta forma la carga admisibie por
piiote, '

€l nimero de pilotes se cbtlene dividiendo el peso totai de la estructura
entre la carga admisibie por pilote,

El sigulente paso es determinar la distancia (D) que deberéa existir entre
pliotes, la cual estara medida de eje a eje de los pliotes, encontrandose en
¢l rango no mayor de "4 d" nl menor de "2 d*, slendo "d" el diémetro del
pliote, tomando en cuenta las sigulentes condiciones dei suelo;

El acomodo de los piiotes debera hacerse en filas paraielas, formando
cuadros o en treshoiillo. E! &rea que deberéa tener ol cabezal de los mismos
sera;

Ac=D?; sl ge trata de piiotes formando cusdros,
Ac=1/20*(3)~1/3; sl se trata de pilotes formando tresbollilo

S| el drea de ios cabezales es mucho menor del 50 % del drea total que
cubrela edificacion, los pilotes se dispondrén en grupos que sostienen
cebezaies comunes, sin embargo cuando s considerablemente mayor
puede ser mas conveniente proyectar una platea soportada por un grupo
de pliotes, permitiendo colocar a8 mayor distancia los pilotes de modo de
obtener una distribucién regular, tomando en consideraclén las distintas
Intensidades de carga que descansan ¢! ias diferentes partes dl cimlento

Cuando una estructura va ha ser sopotade sobre pliotes de fricclén, en un
suelo arciiloso, se debera hacerse un célculo muy detalledo de la
capacldad de carga del grupo de pllotes, con el fin de obtener |a carga
admisible, la cual en este caso en particular no debe exceder de un medio o
preferiblemente de un terclo da la mixima de falla, para dar un mayor
grado da seguridad, evitando los saentamlentos de conslderacion, los
cuaies sl aon menores de 5 cm. no representan ningun peligro de colapso,
sin embargo cuando son mayores [legando a aicanzar 16 cm, o més, las
consecuenclas pueden ser catastroficas,

Et Gitimo peso consiste en calcuiar la zapata o la platea que forma el
cabezal de! pliote o grupos de pllotes. Dicho céiculo cons!ste en obtener
valores del momento flector y esfuerzo de corte, suponlendo que cada
pilote soporta la misma carge.
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En larealidad la carga que soporta el cabezal rigido de un pllote o un grupo
de pilotes, aumenta del centro hacla los bordes, sl los estratos son
horizontales y las puntas de los pilotes no se apoyan en roca. El error que
pudiera presentarse por la hipélesls antes mencionada es cublerta por el
factor de seguridad que toda estructura debe tener,

ENSAYOS DE CARGA EN PILOTES

El mejor método para evaluar la capacidad de carga de un pllote, es la prueba de
carga a escala natural in-sltu, donde van a ser apoyados los pilotes, El Inconveniente de
este método es el tiempo y costo que se requiere para llevario a cabo; por [o que solo es
factible aplicario a construcciones que por su importancia se requiere presente un alto
grado de seguridad,

Debera considerarse que los resuitados de las pruebas a escala natural,
pertenecen a un sofo pilote y este se comporta diferente, cuando trabaja en conjunto.

Los tipos de pruebas de carga son las sigulentes:
- Pruebas de penetracion
- Pruebas de extraccién
- Pruebas bajo carga horizontal
Se recomlenda hscer este tipo de prucbas cuando se presentan los siguentes
c8808:
1. Cuando se pretende construlr un cimlento a base de pilotes de fricclén, sobre

arenss, arcillaa aobreconsolidadas o msteriales estratificados, y no exista en el
lugar otra edificacién con este tipo de cimlento,

2. Cuando al estrato donda van ha ser apoysdos los pilotes de punta es
heterogéneo,

3- Cusndo se desea conocer con mucha aproximacién la deformaclén que
presentara el pilots bajo csrgas horizontales.

La Informaclén que de obtiene de una prueba a escaia natural es la siguente:
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- Capacidad de carga por punta de un pllote, sobre arenas o arclllas
compactas, con valores satisfactorios, La capacldad de carga por fricclén
puede ser tomada en cuenta s| se conoce perfectamente, cuando no se
conoce, se reallza la prueba Introduclendo el pliote de prueba en un tubo
para que los resultados que se obtengan ssan puraments de la capacldad
de carga por punta,

- Capacidad de carga por fricclén lateral, en arcillas blandas, la cual
presenta fricclén o adherencla, haclendo despreciable ia capacldad de
carga por punta,

. Asentamiento total del pilote bajo la carga. sste solo podré ser calculado
con clerta precislén cuando el pilote se encusntre sltuado sobre un suslo
no compreslble, encambio cuando se encuentran en suelos cohaslvos o en
arciiias norepresentan el asentamlento que sa tendra a largo plazo.

Como se dijo anteriormente el asentamiento que presenta un solo pilote es
muy diferente al que se presenta en un grupo de piiotes dibldo a ia Influencla, como se
pude observar en [a figura 43,
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10,43, Ditoroncia de Influbncia entre un pilold y un grumo de phloles.

La confiabilidad de los resultados de las pruebas esté en funclon de:

- Eltismpo de reposo despues del hincado.
- Megnitud de los Incrementos de cargs.
- Velocldad de carga,
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Los criterlos que deberan ser considerados en el disefio en un cimiento a base de
pilotes son los sigulentes:

1. Lacapacidad de carga de ungrupo de pliotes puede ser Igual a la suma de las
capacidades de carga por pllote, dependlendo de las distancias entre sus ejes,
pero en lamayoria de jos casos es menor. Para este criterio se aplica un factor
de reducclén el cual se encuentra enfuncién de las distancias que los separan.

distancia entre ejes factor de reduccién
10 1.0
8 0.95
6 0,90
5 0.85
4 0.75
3 0.65
2,5 0.55

2.- Cuando los pllotes de punta se encuentran desplantados sobre un estrato
resistente y se encuentran rodeados por estratos en procesos de consolidacidn,
se producen fricciones negativas les cuales disminuyen la cepacidad de carga de
los pilotes.

3+  Laprusbadebe realizarse a pliotes colados en al iugar.

4.  Cuando ia distancia entre ios ejes de ios pilotes es muy pequefie, al lievar a cabo
el incado a percuclén, sa puede destruir la estructura da los materiales
cohesivos, io cual disminuya la cspacidad ds carga de los pilotes.

CIMENTACIONES PROFUNDAS EN SUELOS COHESIVOS

Para efectuar el célculo de cepacidad de carga uitima en cimlentos profundos es
indispensable la resistencla al corte del suelo (no drenado) a corto plazo,

Para el célculo de capacidad de carga de pliotes hincados en arclifa se deben
considerar ios esfuerzos totales y ios efactivos,
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Esfuerzo total, cuando la resistencla al corte es menor de 10 Ton/m?, se calcula
con lasigulente expresion;

Qu= ¢ CuAs

donde;
¢ .-factorde adherencia

Cu.- reslstencia al corte (no drenada) promedio del sueio a lo largo del fuste.

As.- area del fuste del pliote (m?)

Esfuerzos efectivos cuando Cu<10 Ton/m?,- Inmediatamente despues del hincado del
pliote la adherencla ests dada por la resistencia al corte (no drenada), de ia arcilla
remoldeada, La presién lateral esth dada por los pardmetros efectivos de resistencia al
corte (no drenada "C" y "o", de la arcilla remoldeada que ha fallado cerca del fuste.
Para este caso en particular lafriccion |ateral se cacula con la sigulente expreslon:

QumAsTsP

donde:
Ts.- fricclén lateral efectiva promedio a io largo dei fuste (Ton/m?)

Te=0.3 Po (pruebas de [aboratorio)

Po.- presion efectiva por sobrecarga.

CAPACIDAD DE CARGA DE PILOTES COLADOS EN EL LUGAR

La capacidad de carga de pliotes y plias colados en el lugar se determina
calculando la carga por punta y la carga por friccién, Meyerhof propone Ia siguiente

expresion:
qc=CNc+yDfN'q

donde:

qc .- carga defalla en el cimiento por unidad de longltud
N’q.- se obtiene de la grafica de Meyerhof
N’c.- se encuentra en funcién del didmetro de la punta de la pila o pliote (ver la

siguiente tabla),
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<0.,5m 9
0.5 a 1.0m 7
>1.0m 6

La adherencla en pllotes colados en el lugar se puede obtener de la siguiente
forma:

Qf=CuaAs
donde:
Qf .- fricclon lateral Gltima
As.- drea lateral del fuste del pilote
Cua.- adherencila Gltima (en la practicaCua= 0.3a 0.4 Cu

Cu .- resistencia al esfuerzo cortante determinado a partir de
pruebas no drenadas,

El valor da Cua debera ser afectado en gran magnitud , dependlendo del
procedimlento de excavacién, el cual ocaslona el reblandecimiento de la arcllla.

La fricclon lateral del pilote o pila se considerard cuando el estrato que se

encuentra Inmediatamente bajo la punts, permite el deslizamlento vetical del pilote o
pila, En caso contrario unicamente se deberé tomar la capacldad de carga por punta,

CAPACIDAD DE CARGA EN SUELOS ESTRATIFICADOS

Para llevar a cabo el célculo de capacidad de csrga de pilotes en suelos
estratificados sera necesario considerar lo sigulente:

1~ Larigidez relativa, |a resistencla de las distintas capas penetradas por los pliotes
y laforma en que se veria sfectada la capacidad de carga.

2 El estrato de suelo que se encuentra debajo de la punta del pilote o grupo de

pilotes, que en un momento dado pudleran afectar los asentamlentos y la
estabilidsd de |a estructura,
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Los pilotes que atraviesan estratos débiles y descansan en un estrato resistente
se considera unicamente la capacidad de carga por punta. Sin embargo cuando
atraviesan una capa de suelo blanda de cierto espesor y descansan en un estrato
resistente, como pudiera ser arena, se considera ia capacidad de carga por friccion y
por punta unicamente del estrato resistente,

METODOS PARA EL CALCULO DE CAPACIDAD DE CARGA
FRICCION NEGATIVA ENPILOTES
Cuando se situa un cimiento a base de pllotes, en un suelo en proceso de
consolldaciéh, se producira friccion negativa, disminuyendose con esto ia capacidad de
carga. Este problema se presenta cuando el suelo sufre abatimiento debido a ia
estraccion de egua, cuando soporta rellenos recientes, cuando otras estructuras

sobrecargan la superficie o cuando acurre preconsolidacion de la capa de arclila
remoldeada alrededor de ios pllotee.

La fricclén negativa disminuye la capacidad de carga en pilotes de punta, tal que

aumenta la carga que este transmite al estrato de soporte, a ia vez que disminuye el
confinamiento del mismo,

En lugares donds se presentan asentamientos regionales es indispensable
cimentar bajo las siguientes condiciones:
1.- Cuando el estrato reelstente se encuentre a gran profundidad y no sea factible
utliizar pilotes de control, ee debera cimentar con pliotes de friccion disefados
para seguir este tipo de asentamiento,

2.- Sepuedecimentar a baee da pliotes de punta capacee de soportar a ia
estructura, mas lefriccién negativa Induclda,

El criterio de Tomiinson, para cacular ia fricclon negativa en suelos cohesivos, es
el eigulente:

Tnm £ Cu
donde:
£ .- factor de adherencla
Cu.- resistencla ai corte (no drenada)
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En suelos granulares el célculo de friccion negativa se puede determinar de la
siguiente forma:

fn =1 - sen?s tag @ Po
1 + sen‘e

Po .- esfuerzo efectivo a la profundidad 2

Para un pliote alslado, la fricclén negativa se determinacomo sigue:

FneTh As

As.- Area del pilote en contacto con la arclile en proceso de
consolidacion,

En un grupo de pliotes, la fuerza méxima Fn, que se ejerce sobre un pilote
Individual, esta limitada por el peso de la arclila que se encuentra entre los pilotes de

manera que:
FneThAs<Sp*H ¥
Sp .- espaciamiento entre pilotes

H .- espesor del estrato de arcilla

8 .- peso volumétrico de la arcilia

DETERMINACION DE LA CAPACIDAD DE CARGA POREL
METODO DE PENETRACION ESTANDAR

Una vez que se han obtenido los resuitados de Ia penetracién estandar se puede
determinar la carga itima dal pilote de la sigulente manera:

Qus40NAp+0.2NAs
donde:

Qu - carga ultima del pilote (ton)

N .- numero de golpes promedio a ia elevacién de la punta del
pliote, para que se introdusca 30 cm en el suelo,

As .- érea de la seccion transversal en la punta (m?)
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N.- nimero de golpes promedio a o largo del fuste, paraque se introdusca
30 cmen el suelo,

As .- érea de la superficle lateral del fuste del pllote (m?)

Este método es utilizado en prusbas preliminares o para obras pequefas, por su
margen de error, por fo que es recomendable se utilice un factor de seguridad Igual a

queQu
4

CAPACIDAD OE CARGA SEGUN LA TEORIAS CONVENCIONALES

PILOTES <15 o 20 DIAMETROS DE LONGITUD.

La capacidad de carga de un pliote que se encuentra en un suelo granular puede
determinarse a partir de pardmetros de resistencla al esfuerzo cortante y mediante las
tecrias de capacldad de carga para suselos granulares, anteriormente menclonadas. En

dicho cdiculo deben separarse la capacidad de carga por friccion (Qf) y la capacidad de
carga par punta (Qp), como sa Indica en la sigulente expresion:

Q=Qp+QfmqpAp +frAs

donde:
Ap .- &rea de contacto en ia punta del pilote
As - superficie lateral dei fuste
ap ~resistencia itima por punta del pilote
fr .- resistencia Gitima por friccion del pilote
rane nErn pilotes trabajando por punta se aplica la teoria de Meyarhof de Ia siguiente

qp=&0fNg
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Ng.- Factor de capacidad de carga para piiotes o pilas de seccién cuadrada o
circuiar. El valor obtenido debe ser reducido en un 30 % cuando |a reiacién largo ancho
seamayorqueb .

Pliotes trabajando por friccién,

Para efectuar el célcuio de capacidad de carga de un piiote trabajando por
friccion, se supone al mismo como un cuerpo rigido deslizando dentro del suelo. Esto as:
fr = Kr Po tagy

donde:

Kr.- coeficiente de friccidn lateral (valor promedio del coeficlente de empuje de
tierras alolargo del fuste).

tagy.~coeficlente de friccién entre el material del pilote y ia arena.

Estos valores estan dados en funcién de la compacidad de la arena, En ia
sigulente tabla se encuentran los valores de "Ks" y “y", propuestos por Brons, para
pliotes hincados a goipes. (Toman en cuenta la coinpacldad inducida durante el
hincado).

“del' pilote’ | © arena suelta ' | arena’densai| il
concreto 1.0 2,0 3/4 o
acero v 0.5 1.0 20°

PILOTES HINCADOS A PROFUNDIDADES MAYORES DE 20 DIAMETROS DEL PILOTE

Prusbas a escala natural de capacidad de carga en pliotes hincados a prasién,
han demostrado que a una clerta profundidad (profundidad critica), los valoras de
capacidad de carga por punta o por friccién se vusivan constantes. La profundidad
critica segun Meysrhof se ancuentra en funcion del dngulo de fricclén interna del suelo,
como se muestra en la fig. 44.
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La capacidad de carga en pilotes trabajando por punta y por friccién a Ia
profundidad critica se puede céicular con las siguientes expresiones:

para Lp<Dc ===>Qu=gp §B2/4+ £fs/2* % B Lp

dondeqp y fs, se calculan a la profundidad Lp.

para Lp>Dc me=>Qumw qp { B!+ fs T BDc+ £8 B (Lp-Dc)
4 2

donde Lp .- longitud de penetracion del pliote

CAPACIDAD DE CARGA DE PILOTES DE FRICCION
EN SUELOS FRICCIONANTESC=0, s ¥ ©

Cuando un pliote es hincado sobre arena muy densa se produce un rechazo a
poca profundidad mientras que en arenas muy sueltas, puede ser hincado a gran
profundidad sin aicanzar un estrato resistente.

Lafriccién qua se produce en el fuste de un pliote cilindrico o prismético, hincado
en arena muy densae, es mayor de un medio de ia capacidad de carga Qd del pilote, sin
embargo la resistencia a la extraccién es menor de un medio de Qd. La capacidad de
cargase céicula con la sugulente expresion:
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donde:

Qt=Qf
Qf=1frAl
frm[Ks¥ Liag f ]Al

Qf .- capacidad de carga por friccién

Ks .- coeficiente de fricclon del suefo (igual a 0.6 para
aranas muy compactas y 0.4 para arenas muy sueitas)

¥ .~ peso volumétrico del material
L - longitud del pilote enbebida en al estrato.

] = coeficiente de friccion entre el pllote y el suelo, se
consideraiguala 2/3 @

Al .- drea lateral del piiote. ‘

En todos {os casos deberdn de tomarse en consideracién factores de

seguridad y factores de carga, para obtener resultados adecuados a cada proyecto en

particular,

CAPACIDAD DE CARGA DE PILOTES DE FRICCION
POR ADHERENCIA EN SUELOS COHESIVOS cv0, #=0

El céiculo se realiza una vez conocidos los valores que (ntegran la siguiente

expresion,

Qt=Qf

Qfwfr Al i
fr=Ca

Qf=CaAl
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donde:

Qf » capacidad de carga por friccién

Ca .- adherencia entre pilote y sueio

Al - &rea iateral del pilote

En la expresidn anterior, el valor de Ca depende del tipo de material con que se

elaboré el pilote y de la consistencia de ia arcilla, este valor se puede obtener de la
slguente tabla, propuesta por Tomiimson:

MATERIAL DEL

CONSISTENCIA COHESION ADHERENCIA
PILOTE DE LAARCILLA C(Ton'm?) Ca(Ton/m?)
CONCRETO BLANDA 0 ---- 4 0 -=-- 3.5
Y FIRME 4 ---- 8 3.5 === 4.5
MADERA DURA § v~ 15 4.5 === 7.0
ACERO BLANDA 0 -=-= 4 0 --—- 3
FIRME 4 --n= 8 3 -m- g
DURA § ---- 15 ?

CAPACIDAD DE CARGA DE PILOTES DE PUNTA
EN SUELOS QUE PRESENTAN COHESION Y FRICCION

El céiculo de capacidad de carga de pliotes de punta, en sueios cohesivos.
friccionantes se realiza de la sigulente manera:

Condliclén:
C¥o0
eV 0
Céiculo:

Qt=Qp

Qp=qc As
qcwCNc+¥ DfNg
Qpu(CNc+¥ DfNq) As
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donde
Qt .- capacidad de carga local
Qp .- capacidad de carga por punta
Nc y Nq .- factores de capacidad de carga (grafica da Terzaghi)
Cuando se plensa utilizar pilotes de punta, para dar soporte a una edificacién,
deberén tomarse en cuenta los asentamientos reglonales, para evitar que las
edificaclones plloteadas se hundan menoa que el érea clrcundante. Cuando esto

sucede, se presentan perturbaciones serlas a los inmuebles vecinos, sl estos se
encuentran desplentados superficlaimente.

CAPACIDAD DE CARGA EN PILOTES DE FRICCION
EN SUELOS QUE PRESENTAN COHESION Y FRICCION

Condiclén:
C¥O0
2 V0
Caiculo:
Qe Qf
Qf = (Fr suelocoheslivo + fr suelo fricclonante) Al
Fr+fr =Ca + Ks & L tag [
Qf = (Ca + Ks ¥ L tag f) Al
donde’

Ca.- adherancie entre pilote y suelo, su valor puede ser
obtenido de |a tabla propuesta por Tomlimson.

Ks.- coeficiente de fricclén del sualo (igual a 0.6 para
arenas muy compactas y 0.4 para arenas muy sueitas).

] ~coeficlente de fricclén entre pilote y suelo=2/3 o
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TEORIA DE ZEEVAERT

Zeevaert propuso una solucion para la solucién de capacidad de carga en piiotes
de punta, situados sobre un suelo que presenta cohesién y friccién, Ei cAlculo se realiza
de la siguiente forma:

Condicidnes:

1.- Se debe aplicar a pilotes de punta
2.-En suelos cohesivos-riccionantes (CV0, a¥0) .

Solucion:

Op=/fAI[CNc+ PdNq) ( &+ 0.1)
donde:

] .- Coheficiente lgual a 1.2 para un cimiento cuadrado o circuiar y 0.1 para un
cimiento continuo,

A - Areadeiaseccién tmasversai del pilote
C. Cohesidn
Pd.- presién efectiva a nivel de desplante del pilote

Cr- Compacidad reiativa (suelo denso 0.8, suelo medianamente denso 0.6 y
sugio sueito 0,3)

Nq, Nc.- Factores de capacidsd de carga obtanidos a partir del angula de fricclon
interna del suelo y haciendo uso de |a tabia propuesta por Zeevaert.

Este método sa recomianda cuando los pliotes 8e encuantran empotrados en un
astrato resistente.

Los hundimientos que presentan las estructuras en el suelo, son Inevitables. Lo
preocupante de dichos asantamientos es Ia forma en que estos se presentardn al paso
del tiempo, asi como Ins consecuenclas que conaigo traerdn, Debera hacerse un estudlo
de los asentamientos en perticular de cada estructura, asi como también de los
asentamlentos regionales, para de esta forma realizar un célculo adecuado dsi tipo de
cimentacion con 8l cual se eviten los asentamientos diferenciales y ias afectaciones a
construcciones vecinas,
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CAPITULO IV

CIMENTACIONES COMPENSADAS

18 compensacidn en una cimentacién, es la sustitucién de peso produoto de una
excavacién, por ¢l peso de una estructura clmentada sobre cajones desplentados a
varios metros de profundidad, lo cual reduce o anulas la magnitud de los Incrementos de
esfuerzos Inducidos en el subsuelo, de manera que el mismo no se entere de dicha
sustituc|on evitando con esto una deformacion vertical o diferenclel,

Este tipo de cimentacién es utilizado frecuentemente en suelos arcliiosos, los
cuales el presentar poca resistencia a los esfuerzos que se le presentan, limitan de
alguna manera el uso de algin otro tipo de cimentaclén.

En los edificlos, la Influencie del hundimiento reglional se manifiesta en forma muy
distinta, seglin sea el tipo ds cimentacién adoptado para sustentarios. Las
construcclones poco pesadas y las cimentadas por el sistema de compensacién no son
generaimente afectadas por el fenémeno, por tener libertad de moverse juntamente con
la superficie del terreno,

principal problema qus presenta hacer uso de este tipo de cimentacién, radica
escenclaimente en el proceso de excavacion, donde de no realizarse con un
procedimiento bien planeado, pueden presentarse expansiones en ei fondo y en las
paredee de le excavacién, Dichas expansiones no son desesbles en el proceso de
construcclon, ya que se traducsn en esentamientos al cargar el suelo con la estructura,

E! caj6n de cimentacién debera ser impermeabllizado con el fin de evitar las
infiitraciones de agua dentro del mismo, lo cual seria causa de fallas treducidas en
asentamientos.

En edificacionee de altura y esheltas deberd evitarse el uso de este tipo de
cimentacion, especiaimente si exiete excentricidad en ias cargas, ya que de utilizarse
este tipo de cimentacién, la edificacion estara sujeta a altos momentos de volteo, los
cuales se incrementan con la presencia de movimisntos horizontales (sismos).
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Para realizar el dlseﬁo‘de una cimentacién compensede deberan de seguirse en
forma estricta, los siguentes pasos: '

1.

31"

Geometria y cargas en torno .- Para el disefio de cimentacion deberan
proyectarse secciones regulares, simétricas, en las cuales le resuitante de
las cargas que transmitira la estructura debera coincidir con el centrolde
del dree del cajon de cimentacidn con el fin de que las distribucion de
esfuerzos sea uniforme, Deberdn identificarse las combinacionea de
cargas a las que estard sometida ia cimentacién, producto de: peso propio
de les estructura y de le cimentacion, las carges vivas a las que estara
sometida (de acuerdo al uso que se le vaya a dar), cargas accidentales
(vientos, sismos, etc) y cergas vecinas, que pudieran afectar el disefio.

Explorecion del subsuelo .- La exploracion nos proporciona la estrstigrafie
y propledades del subsuelo, del Area donde se pretende construlr,
mediante pruebas de laboratorio. Dichas pruebas nos permiten determinar
las condiclones del contenldo de agua, andlisis granuiométrico, densidad
de solidos, limites da consistencia, pesos volumétricos que son essnciales
para determinar en el caso de utilizai un cimiento de tipo compensado el
volimen de material & sustituir, resistencia ai esfuerzo cortants,
compreslbliidad de los sueios atravezados, etc..

Disefo tentativo .- Se deberan analizar los diferentes tipos de cimientos,
con los cuales pudiera ser desplantada la edificacion y de esta manera
determinar el que presente les mejores condiciones da seguridad,
funcionalidad y economia,

Con la informacién de campo y laboratorio, se procede al andlisis e
Interpretaclon estratigrafica del subsuelo, obteniendo los datos requeridos
para el andlisla de la cimentacién, definlendo su tipo, profundidad de
desplente, capacidad de carga y procedimiento constructivo a seguir, esi
camo el chlculo de los asentamientos probables y el iempo en el cuel se
presentarén,
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6.

8.
70‘

Anélisis estético y dindmico .- Deberén Identificarse las combinaciones de
cargas a las que estaré sometida la cimentacién, producto de: peso proplo
de las estructura y de la cimentacién, las cargas vivas a las que estara
sometida (de acuerdo al uso que se le vaya a dar) y cargas vecinas que
pudieran afectar ef comportamiento esperado. En el andiisis dinémico
deberén ser tomadas todas las carges posibias a las que estars sujela la
edificacion, asi como las cargas accldantales (vientos, sismos, etc), para
determinar si el tipo y geometria del cimiento propuesto es el més
adecuado, haciendo caso al inciso anterior (3).

Verificacién de la seguridad, eetado limite de servicio y estado iimite de
falla. Se recomienda utilizar el procedimiento que sefiala el Reglamento de
Construcciones del Distrito Federal asi como sus normas complementarias,
Disefio final,

Observacion,

Las cimentaciones compensadas se pueden dividir en tres tipos:

1.
2..
3..

VA

Cimentaciones parcisimente compensadas,
Clmentacionss totaimsnte compensadas,
Cimentaciones sobre compensadas.

CIMENTACIONES PARCIALMENTE COMPENSADAS

Lae cimentaciones parciaimente compensadas son aqueliss en las cuales se
realiza una excavaclén de tai modo que al peso de sueio que se extras s menor al peso
de Ia estructura que sustiluira ef peso de susio extraido, Las presionas que ejerce el
peso de Ia estructura que quedm sin compensar, se les debe efectusr un célculo
culdadoso de distribucion de esfusrzos asi como ds asentamisntos.

Este tipo de cimentacién se puede ulliizar cuando se decea despientar una
estructurs sobre arcilias preconsolidsdas, slempre y cuando ias csrgas no
compensadas, no afecten fa rama virgen de fa curva de comprasibilidad y quede dentro

de la rema de recomprasion,
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L. Zeevaert proporciona una recomendacion, para evitar los asentamientos que
se pudieran presentar, debidos al exceso de presion, producto de ia carga del suelo no
compensado.

AP < 1/2 (Pc ~ Po)

donde:

AP sincremaento de presién en la cimentaciénsobire la  presion previamente
existente

Pc ~carga de preconsolidscion,

Po .-presidn efectiva en el suglo, por peso proplo,

En sueios muy biandos, donde la compensacién no sea suficiente para soportar
ias cargas inducidas al subsuelo, puede recurrirse a pilotes de friccion, los cuales
trabajan como complemento de un sistema, a base de cajones ds cimentacién, Esta
combinacién resulta econdmica, la cual evita problemas ds volteo, fricclén negativa y
problemas de emersién ( ver fig 45). La ecuacién que permite conocer el equllibrio al
que debard someterse dicho procedimisnto es la siguante:

WeQL+FP-FN+Cp+U

donde:
W .- Elpesodela comstruccion

QL .- Fusrzadebida a ls presion de contacto efectiva, entre ia fosa del cajény el
suelo (la friccién negativa actuando eobre la subestructura, puede
dsspreciarse tomando en cons!deracion que {a perte superior del estrato
sa encuantra poco afectada por ia consolidacion regional ),

FN .- Friccién negativa sobre la subsstructura y ia parte superior ds los piiotes,

FP .~ Friccion positiva

Cp .- Capacidad de carga por punta de los [os pilotes,

U.- Subpresién actuante sobre a subestructurara (en su caso).
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V.2 CIMENTACIONES TOTALMENTE COMPENSADAS

Las cimentaciones totalmente compensadas son aquelias en las cuales se reaiiza
una excavacién de tal modo que el peso de suelo que se extrae es igual al peso de la
estructurs que sustituira ¢l peso de suelo extraido,

Este tipo de cimentacion se utliiza cuando |a capacidad de carga del suelo no es
suficiente para mantener la verticaiidad de la estructura utilizande un cimiento
superficlal, Este método de cimentacién es el que presenta mejores condiciones de
trabajo, en cuanto a distribucién de esfuarzos se refiere, ademés de que no se ve

afectado por los asentamientos regionales, ya que trabajan en conjunto suelo-
estructura,

IV.3 CIMENTACIONES SOBRECOMPENSADAS

Las cimentaclones sobrecompensadas son aquelias en (as cuales se realiza una
excavacion de tal modo que al peso de sueio que se extrae es mayor al peso de la
estructura que sustituira el peso de suelo extraldo,

En este método de cimentacién deberé reslizarse un estricto célculo de
expansiones que ae pudierdn presentar, para tomar las medidas pertinentés para el
disafio y proceso constructivo de la obra que se vaya a realizar. Lo anterior con el finde

evitar las deformaciones posteriores que pudieran dahar la estructura o las
Instalaciones en el mejor de los casos,
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proceso constructivo de la obra que se vaya a reallzar. Lo anterior con el fin de evitar
las deformaclones posterlores que pudieran dafiar la estructura o las Instalaclones en el
mejor de los casos,

En los tres métodos de compensaclén antes mensionados debera serclorarse de que no
exlsta debajo del cimiento un estrato compresible, donde pudieran liagar esfuerzos, que
pudieran sobrepasar su carga de preconsolidaclon. El cdlculo de los esfuerzos
transmitidos se puede reallzar por medio de laafdrmulas da Boussinesq,

DISENO DE CIMENTACIONES COMPENSADAS,

Para el elgulente diseho de cimentaclones compensadas a base de cajones de
cimentaclén, se contempla su estabilldad en condiciones estiticas y sismicas, la
excentricldad de las cargas se limita al 1 % de la iongltud del lado en estudio del cajén,
admitiendose valores mayores solo en el caso en que la concentraclén de esfuerzos
inducldos sean incluldos en |a revisi6n por capacided de carga y en el célculo de
asentamlentos.

La revisién por capacidad de carga se realizara cuando exista una sobre carga en
el terreno, como es el caso de una compensaclén parcial; y en el disefio sismico.

PROCEDIMIENTO GEOTECNICO Y REVISION DEL DISENO
DE CIMENTACIONES COMPENSADAS

La siguiente revisién de cimentacionas compensadas 8e realiza conslderando
cajén y losa de cimentacién, en condiciones estiticas y sismicas, Cuando exista
excsntricldad de carge, esta se debe limitar al 1 % de la longitud correspondiente del
cajon, se podran admitir valores mayores solo en los casos en que la concentraclén de
esfuerzos Inducidios se incluyan en |a ravisién de capacidad ds carga y en el célculo de
asentamientos.

La revisién de capacidad de carga ee efectia cuando se va a utllizar como
soporte un cimiento de tipo parclaimente compensado y en el disefio en condiciones
aismicas, esto deblido a que se trasmiten sobrecargas netas al terreno,

Dependiendo de las condiclones de trabsjo de la cimentacién, comparando ia
presién total trasmitida en forma permanente por las estructura (W), con el esfuerzo
total inicial al nivel de desplante (Pd), se pueden distingulr los sigulentes tipos de
cimentaciones compensadas:
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a)  Cimentacién parclaimente compensada W>Pd
b)  Cimentaclén compensadas Wepd

c)  cimentacion sobre compensadas W<Pd

€l valor de la presion total transmitide por la estructura (W) se cbtienen de la
reiacién :

We We
A

donde :

We son la acclones permanentes mas {as acclones variables con intensidad
media y A el &rea de la cimentacién,

En el caso en que el nivel de eguas freaticas (N.A.F.) se encuentre por encima del
nivel de desplante, deberé considsrarse el peso del agua en las cargas permanentes,
medido deade el nivel de desplente del cajén hssta el N.A.F., con el fin de garantizar,
que el cajon de ciementacién se mantenga vertical sin deformaciones en caso de una
eventual inhundacion, durante su vida Gtil,

El esfuerzo total iniclal al nivel de despiante (Pd), se obtiene del producto del peso
volumétrico total del suelo (y) y la profundidad de desplante (Df). En caso de que en el
terreno donde se vaya a cimentar una estructura, existan estratos heterogénaos,
deberén considerarse los pesos volumétricos de cada uno de los estratos, desde la
superficie hasta la profundidad de desplante.

EXCENTRICIDAD DE CARGAS.

En ol disefo ee procuraré que Ia resuitante de las cargas inducidas coinciden con
el centroide del drea del cajon, de tal forma que Ia excentricidad méxima no exceda de
1% de la longitud del lado en que esta se presents. Cuando se rebasa (a excentriclded
méxima, se preesnta una sobrecarga adicional por efecto del momento estético
inducido (fig.48), lo cual implica que dicho efecto debe ser considerado en célculo de la
capacidad de carga y de los asentamientos en condicionee estaticas de la sigulente
forma:
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AWe= Me x

Me= W: o

Donde:

AWe.- Concentracién adicional de esfuerzos
Me .- Momento eléstico

.- Momento de inercia del cajén en la direccién enque se presente la
excentricidad de cargas,
X .- Dlstancia del centroide del drea de cimentacién a la orilla considerada
W: .- Resultants de cargas psrmanentes de la estructura

¢ .- Excentricidad de in resultante Wz respecto al centrolde
del érea de cimentacién

En condiclones estélicas se considerard el incremento no uniforme de ssfuerzos,

para evitar que {a sstructurs tienda a inclinerse durante el tiempo en que ocurra el
proceso de consolidacion,

Por |o tanto |a presion neta transmitida al suelo seré:

Wn=W+AWe - Pd

I e T

e i )

et sy B

CWRRION KN OOND! l
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_____ L ']v L XL TYY W

Fi0.48. Bects de la axceniricided de carpes.
w1
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La revision por capacidad de carga se realiza a las cimentaciones parciaimente
compensadas, en las cuales se debe comprobar que la presion neta transmitida (Wn)
seamenor que la capacidad de carga admisible:

Wneqga

qas qu
fDe

qu=uC Ncs

Neca= 5,14 (140,26_Df +0.25 _&L). para Df < 28 <1
8 8 L

Para valores Df/8 y BiL. mayores se tomarénios valores2y 1 respectivaments,

La flotacién es un problema que comunmente se presenta en las cimentaciones
sobrecompensadas, debido a la recuperacion del nivel fredtico o por la pérdids de
friccidn en las paredes del cajén depues de presentarse un sismo, para lo cual debara
realizarse una revisién con el fin de ovitar el fendmeno de flotacléon como se hindica a
continuacibm:

W ____>12
(Of - hw) ¥w

hw .- Nivel fredtico medido desde la superficie del terreno,
¥w .- Pesovolumétrico dal agua.

Expansiones.

En cimentaciones sobrecompensadas, desplantadas en suelos arcitlosos,
se deberén revisar ins expansionss que presentara s! susio a largo piazo, debidaa e Ia
absorcién de agua, Para evaluar {as expansionea que se presentan en arcillas es
necesario conocer el modulo medio de expansibn volumétrica (mev). Dicho médulo ee
obtiene en laboratorio con la prusha odométrica, El calculo de axpansién ae obtiene por
medio de la siguisnte expresion obtenida a partir de Ia teoria de elasticidad
considerrando p = 0.5
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Slp=mev Pd B Ff Fp
Slp .- Expansién a largo plazo
mev .- Modulo medio de expansién volumétrica
Pd .- Presiéntotal al nivei del fondo antes de excavar
8 .- Anchodelaexcavcién
M « Relaclén de Poisson

Ff,Fp.- Factores de forma y de profundidad, obtenidos de la sigulente gréfica,
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Las expansiones inducidas por ia excavaclén se presenta sn forma inmediata,
debido a Ia descarga dei tarreno permitiendo que el suelo sufra una recuperacién de
volumen, Dicha expansiones pusden ser caiculades de Igual forma que las expansiones
a largo plazo sustituyendo mev por ol médulo de expansion eldstica medio (mue).

Sel=mue Pd B Ff Fp
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Sel .- Expanslon inducida por la excavacion

mue . Mddulo de expansién eiéstica medio de los estratos de
arcilia expandibles bajo el fondo de ia excavacién

Se debera verlficar que el movimiento vertical causado por las expansionas tanto
lainicial como la diferida seen aproximadamente iguales y no exedan de 20 cm.

Estado Limite de 8erviclo

Las Normaa Técnicas Complementarias para el Disefio y Construcclénee en el
Distrito Federal restringen los asentamientos de lasiguiente manera:

. En construccionaes aisladas 30cm
. En construcciones colindantee 16cm
. La emersién maxima se iimita a 30cm

Para cualquler caso se consideraré el efeclo de la velocidad de deformacién.

Los asentamientos Instantaneos podrén ser evaluados por medio de la teorfa
eléstica a partir de prusbas directae. Los asentamientos diferidos se calcularan de Is
siguiente manera;

AH= (Ae )H
1+0

donde:
AH.- Asentamlento de un eetrato de espesor H

¢o.- relacién de vacios inicial
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Ae.- Varlacién de la relacion de vacios bajo el incrementode carga
vertical Ap, ‘

H.- Espesor de estratos elementales en los cuales los esfuerzos
pueden conslderarse uniformes.

Dicho célculo serd aplicado para diferentes puntos dentro y fuera del 4rea
cargeda, con |a finalidad de pradecir los asentamlentos diferenclales del cimlento y los
inducidos a construcclones vecinas.

Cuando el cimiento se localice en una zona arclliosa, no debera existir una

sobrecompensacion mayor de 1.5 Ton/m!, a menos que se compruebe que dicha
sobrecompensacion no afectara las construcclones vecinas.

Estado Limite de Falla en Condiclones Estéticas,

La revisién de cimentaciones desplantadas sobre terrenos arclliosos
senciblemente homogéneos se efectua comprobando la sigulente desigualdad:

ZQFc/A<PV+R
donde:
IQFc.-Suma de las acclonee verticales a tomar en cuenta en la

combinacién considerada, sfectada por su respactivo factor
de carga (minimo de 1.1),

A .~  Areadalacimentacién(m?)

Pv - Presion vertical total actuante a [a profundidad de desplante
(torvm?)

R .~  Capacida de carga del cajén qu multiplicade por un factor de
resistencla Fre0.7 .
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Cuando se presenta excentricidad de cargas, existe un incremento de carga.
Dicho incremento de carga puede ser equiilbrado si se reduce el &rea de contacto de la
slgulente menera:

B*=B-2¢
donde B* es el ancho efectivo.

As| mismo se deberé revisar el movimiento por flotacion de la estructura
adoptando una posicion conservadora del N.A.F. como se mencioné anteriormente,

REVISION SISMICA DE LAS CIMENTACIONES COMPENSADAS

En la revisién sismica de las cimentaciones compensades se consideran
unicamente las compresiones que ia estructura transmite al suelo, dejando a un lado las
tensiones deblido a que el sueio bajo los cajones de cimentacion es incapaz de soportar
tensiones.

En el caiculo de ias cargas por sismo se conslidera el 100% de su intensidad en ia
direccién mas desfevorabie y un 30% en las més favorebie, sin factores de carga, como
ge puede observar ei la figura 47,

|
100 % $13N0 l'! ve 2.30.% 9380
v
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El célculo del incremento de esfuerzo sismico se realiza de ia siguiente manera:

Agqs=  Mv [xi+ 0.3Yyi
ly Ix
donde:

Ags.- Incremento de esfuerzo por slsmo

Mv.- Momento de volteo (ver enexo 1), En caso de excentriciddad se
se incluiré el momento correspandlente a condiciones estaticas.

Ix,ly.- Momento de Insrcle del cejon en las direcclones larga y corta
respectivamente

Xi,yi.- Distancia a la esquina en revisién medida respecto al centrolde de |a
cimentacion, en (as direcclones corta y larga respectimante

ESFUERZOLIMITE EN LA ORILLA

La sstabllidad de Ia estructura en condiciones sismices se ravisa ds la sigulente
manera:
WneAqi<qi

Q= 2 Co{Ned)¥s + Ko Nea God
Com3/4Ca
Nea® tag * (45+84)

2

donde;

Wn.- Presion neta no compensads

Age~ Incremanto de esfuerzo por sismo en la esquina.

.- Esfuerzoiimite,

Cd.- Cohsaitn sn ensaye triaxisi consolldsdo no drenado.

84,-  Angulo de friccién en ensaye triaxial consolidsdo no
drenado

Ko.- Cosficiente da empuje de tisrras sn reposo.

Codi- Esfuerzo efectivo anivel de desplante.
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Cuando a una determinada profundida la desigualdad no se cumpla del todo,
podréa recurrirse a profundizar mas la cimentacién para disminuir la presién neta, o en
su caso si existe drea de terreno disponible, podra ampliarse la supsrficie de contacto
disminuyendo con esto el incremento siemico,

Tenslonas Inducidas por Slsmo.

Como se mencloné anteriormente los cajones de cimentacién no son capaces de
sopottar tenslones, por to que es necesario verificar que ias tensiones por sismo que se
transmiten en las esquinas sean menores que la presion tolal estética, lo cual se realiza
de la sigulente manera:

Aqe<W-AWe
donde;

AGe.- Incremento de esfuerzo por sismo
AWe.- Decremento de carga por excentricidad de cargas estéticas,

De no cumplirse esta condicién se optard por una cimentacién profunda a base
de pilotes.

0) ORLLA CON COMPRESION MAKIWA

)

CONDICION DE ESTABR10AD
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Aty é W
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Cortante inducido por Sismo.

Con el fin de evilar asentamientos diferenclales, ee verificerd que la fuerza
cortante sismica (V), sea menor o igual a la fuerza de friccién producida en la losa de
cimentaclény en las paredes del cajon, Esto es:

V¢  Ri+Rn
Fav
donde:
Fav.- Factor de dimenclonamiento (minimo de 1.5).
Rn.- Fricclon enel dreade contacto de lafosa.

Rfs .- Friccion en el dreade contacto de lss paredes del cajén,

Distorsidn Angular

La distorslén angular es ia forma en que se comporta una estructura, durante el
tilempo que dura un sismo y cuando se presenta un asentamiento de tipo diferencial. La
revision por distorslén angular, se realiza con la finalidad de asegurar que una

estruotura no dafe construcclones colindantes, o bien genere sansacién de Inseguridad
de los ocupantes de la misma. Dicha revisién se realiza de la siguente manera:

2emix = 3 Mv

T T0.SBITE
donde:
Mv.- Momento de voiteo
8,L.- Anchoy largo del cajon.
E .- Médulo de rigidez representativo del susio encondiciones dinémicas,
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Estado Limite de Falla en Condiclones Sismicas,

De lgual forma que en condiclones estéticas, se verificera la desigualdad
de la presente ecuaclén, considerando una rea reducida por excentricldad y factores
de reduccion debidos a lafuerza de inercia en la masa de suelo (ver figura 48),

EQArng+unr[1-0.195Krb _Fe
Sud Fr

b = min [br, 1.2 H, 20 m)

donde:
Ar.- Areareduclda dela cimentaclén.

K. Aceleraclon iguai a un cuarto del coeficiente de disefio sismico.

¥~  Pesovoiumétrico total.

Sud.-Resistencia no drenada dinamica (1.2 a 1.4 de [a resistencia sstatica c).

br.-  Ancho olargo reducido en la direccién que actua el sismo br= 8 - 2e

e= _Mv
EQ

H.. Distanclaentre el nivel de desplante y Is capa dura que limita 8l estrato,

Fr,Fc..Factores de carga y resistencla, respectivamente (Fc=1.1; Fr = 0.6)
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IV.6 PROCESO CONSTRUCTIVO.

EXCAVACION Y PROBLEMAS DE EXCAVACION

Para toda edificecion es indispensable efectuar excavaciones donds se albergara
¢l cimlento cuaiquiera que sea su tipo, Las excavacionss se puedsn dividir en dos tipos:
superficlaiss, cuando ia profundidad es menor de 5§ m. y profundas, cuando su
pr:;:nngldcd sa mayor, de laacuales la que repreasnta mayor problema es |a excavacién
pr a,

Lea excavaciones poco profundas pueden realizarse sin ningun tipo de
contencién en laa parades del suelo, si existe espacio para construir taludes que eviten
los derrumbes. Se ejscutan con sistemas més o menos normalisados y no rsquieren del
céiculo alguno con respecto alempujs.

Cuando una excavecion se lisva més ailé de los 5 m. de profundldad, se requlere
de eetudios y clculos dsl comportamlento del suelo, de acuerdo alos resuitados se

determina el tipo de entibamiento y apuntaiamiento que debera reallzarse durante el
perlodo de sxcavacién.
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Para llevar a cabo una excavacion, donde se despiantara una cimentacion
compensada, que resulte satisfactoria en cuanto a seguridad y economfa, es hecesario
tener planeadas de antemano:

Las etapas de ejecucion segln el drea de trabajo.
Ei abatimiento del nivel freético y bombeo de las infiitraciones,
La estabilidad de ias paredes y del fondo.
La expansion en suelos blandos y posibilidades de tubificacion.
. La extraccién del material, clrculacion de acceso y sallda.
. La ublcaclén de las obras inducidas.

. La transportacion del material sobrante, caiculando de antemano ei
voliimen de la excavacion, agregando el porcentaje de abundsmiento.

Deberan tomarse todss las precauclones necesarlas, cuando se reaiice una
excavacion cercana a una edificacion, para evitar las failas estructurales que se le
pudieran presentar, tanto en {a cimentaclén como en la superestructura,

Cuando |a excavaclén de proyecto, en terrenos suaves, sea mayor que la
profundidad de desplante de las edificaclones vecinas, deberd excavarse por zonas
pequenasy con prolecclién de ademes.

Existen diferentes tipos de proteccién para la estabilldad de las paredes de la
excavaclén, estos tipos varian de acuerdo a la magnitud de la obra, al tipo de material
que compone el suelo, alas condiclones climéticas y a la profundidad a la cus sellevara
la excavacion, de los cuales se pueden mencionar el dngulo de reposo, ademes, muros
de retencién, apuntalamientos, atagulaay troquelea entre otros.

Las excavaclones mayores de 2.5 m. de profundidad deberan realizarse con
métorios, de tal modo que no afecten las vialldades, edificaciones veclnas y servicios
publicos. Cuando a esta profundidad de excavaci6n, los céiculos de expansion del fondo
resulten mayores de 0.12 m., ae tendré que separar la zona excavada 2.5 m. de los
linderos del predio, tomando las precauciones de establlidad de ios taludes,

Laa expansiones del fondo de la excavacion pueden evitarse construyendo

taludea con la inclinacion del dngulo de reposo, y ocupando de forma inmad!ata el fondo
con el cimiento, sdemés de mantener el nivel fredtico muy Inferior al de la excavacion.
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Con el fin de evitar expansiones excesivas, es conveniente Ir haciendo ia
excavacidn por secciones, al mismo tiempo que se deberan ir colando las paredes
lateraies del cajon de cimentacion. De esta manera, se tiene una primera etapa. La
segunda etapa contempla la excavaclén de los nucieos del cajén, al mismo tiempo que
se van colando las trabes y losas, para que de esta manera quede practicamente
terminada la parte estructural de ia cimentacién, En las etapas de excavacién debera
mantenerse el bombeo dentro de! drea excavada, por necesidades constructivas, Dicho
bombeo traera consigo movimientos de las construcciones vecinas, por ia creacion de
un flujo de agua, por lo que debera reducirse a un minimo el tiempo de bombeo. Por tal
motivo es recomendable inhundar el cajén de cimentacién, una véz terminado y
proseguir con la superestructura hasta aicanzar el peso suficiente para anuiar el efecto
de la subpresién (expansion). Posteriormente se procede a la extraccion del agua del
cajén e Inmediatamente después a ia impermeabiiizacién de la misma, la cual es de
suma importancia, para evitarie sobrecargas al terreno,

En algunos casos de excavaciones en sueios muy duros, seré necesario el uso de
explosivos, ya sea polvora negra para sueios de roca floja y tepetate, o dinamita a base
de cartuchos para terrenos de mayor consistencia.

En el uso de explosivos debe tenerse la precaucién de no ocacionar dafos a los
serviclos publicos, construcciones vecinas ni a los medios de comunicacién, Cuando
pudiera existir alguno de los problemas antes mencionados sera necesario reallzar la
excavacion con medios mecanicos.

ABATIMIENTO DEL NIVEL DE AGUAS FREATICAS

En las obras de ingenieria en ocaciones es deseable y a veces imprescindible
lievar a cabo &l abatimiento de! agua Intersticlal del terreno o por io menos reducir su
presién, En alguna ocaciones como medida provisional, como es el caso de las
excavaciones realizadas bajo el nive! de aguas freaticas, para permitir la construccion
de un sotano en un edificio, y a veces como medida permanente para proteger una
estructura como es el caso de el drenaje de una presa.

Existen diferentes formas de realizar el abatimiento del nivel de aguas freaticas,
las cuaies dependen del tipo de obra que se vaya a reailzar, entre las cuaies se tienen:
a).- drenes verticales, como se usa enterraplenes.

b).- drenes horizontales, para drenar taludes.
¢).- zanjas alolargo de una carretera,

d).- pozos-dren, para una excavacion.
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El abatimlento del nivel de aguas freaticas, es un método con el cual se resuelve
el problema que el agua representa en las excavaclones. El método consiste en cavar
pozos de los cuales se extraera el agua por medio de un sistema de bombeo.

Al extraer agua del subsuelo se crea una alteraclon en ei manto aculfero, deblda a
la perdida da preslon, Esta alteracion varia, sl el nimaro de pozos de bombeo es tal que
la zona de influencia se superpone a las vecinas y los volimenes que se extraen son
mayores que las aportaclones naturales al acuifero,

La zons de Influencia de un pozo, depende del gasto con que se extrae el agua y
da |a permeabilidad de los depositos proveedores de agua.

Para abatir el nivel de aguas freaticas se debera elegir un sistema de bombeo
adecuado, dependiendo del tipo de terreno, de ia profundidad y del gasto de agua por
extraer, el cual debera garantizar la extraccion de un gasto por lo menos 1.5 veces el
estimado, Asi como tener unestricto control del tiempo de bombeo, pues las
edificaclones adyacentes pueden sufrir un asentamlento excesivo cuando se extrae el
agua durante un tiempo prolongado.

En terrenos granulares el abatimiento se efectuara medlante pozos, los cuales
deberan ser colocados en la periferie de la zona por excavar, esto con el fin de eliminar
ia fuerza de filtracion en los taludes y fondo de la excavacion.

En suelos de baja permeabilidad, como lo son las arcillas plasticas, no serd
necesario efectuar un abatimiento del nivel freatico, ya que este se abate al mismo
tiempo que se va realizando la excavscion, siempre y cusndo no exista capa permeable
entre el nivel fredtico y una profundidad H = §w/jt * hw debajo del fondo de la
excavaclény no permanezca abierta muchotiempo la excavacion,

donda:

H .- Valor minimo para evitar le inestabiiidad dei fondo de la excavacion.
§w.- Peso volumétrico del agua.

Yt.- Peso volumétrico del suelo entre el fondo de la excavacion y el acuifero.
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El gasto de extracclén y el abatimiento provocado por el bomheo, se calculara, de
acuerdo al tipo de arreglo de pozos del que se trate, dichos arreglos, se salen del
peoblema en estudio, por lo cual pueden ser consultados en el Manual de Disefo de
Obras Civiles de ia Comision Federal de Eiectricidad tomo 8,2,3,

TIPOS DE PROTECCION PARA LA ESTABILIDAD
DE LAS PAREDES EN UNA EXCAVACION

Existen diferentes tipos de proteccion para la estabilidad de las paredes de una
excavaclon, las cuales se encuentran en funcion del tipo de material que componen los
estratos dei susio, de la ubicacion de [a excavacién, del nivel de aguas fradticas y de los
empujes acu:noc y pasivos, entre otras, Los diferentes tipos de proteccién se mencionan
a continuacion:

Atagulss.

Las atagulas son elementos estructurales formadas por cualquier tipo de material
estructural incluyendo tierra, madera, acero, concreto o {a combinaclén de ios mismos,
qua ae colocan airededor de una excavacién, con el proposito de sostener las
construcclones adyacentea y de evitar que penetre dentro deia excavaciontierra ylo
agua, Genaraiments las atagulas se colocan hincandolas por medio da martinetez de
caida libre o hidréullcos, antes de realizar la excavacion,

Un método consiste en hincar viguetas de acero que posteriormente servirén de
soporta alos tablones que se colocaran en forma horizontal entre las viguetas conforme

avanza la obra.
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Con el fin de que no penetre el agua por los tablones se deja un espacio de 2"
entre el sueioy los mismos que posteriormente se relienaran con grava,

Las venlajas que presenta un tablaestacado de acero son: es fuerte e
impermeable, se pueden conseguir de diferentes secclones y pesos, es posible obtener
longitudes grandes soldando dos o mas tramos, pero tiene el inconvenienta de no
presentar resuitados satisfactorios en terrenos con cantos rodados grandes o

numerosos, ni tampoco en arena densa.

En algunas excavaciones ser& necesario utiilzar el contraventeo, para dar mayor
establlidad a a8 paredes de la excavacion, sin embargo para algunos casos se podré
eliminar utilizando ataguias de paredes curvas.

€l uso de cenizas para evitar la filtracién de agua a través de las atagulas dentro
de la excavaclén, es de suma importancla, por lo econdmico que resuita utillzar este
métoda, Cuando este método falla sera necesario utilizar métodos mas caros como lo
son: el de Inyectar lechadas de cemanto en suelos de granos gruesos y en terrenos
compuestos por arena o arcilis sera necesario el uso de inyecciones de productos

quimicos.

Cuando las fillraciones de agua a través de las atagufas es inevilable, deberd
drenarse al agua por medlo de pozos exteriores o con sumideras y con un sistema de
bombeo adecuado, a tal grado que la excavacién permanezca seca. Los pozos
exteriores reducen ia presion artesiana debsjo de ia excavacién y previene el
levantamiento del fondo.

Tablaestacas,

Las tablaestacas son estructuras que permiten la estabilidad de las paredes de
una excavaclén, a diferencia de las atagulas, que su construcclon es tamporal y son
utilizadas en terrenos donde se desea trabajar en seco, las tablaestacas se construyaen
para que trabajen permanentemente y no necesariamente deben ser impermeablas.

Cuando Ia excavacién se fleva mas haya de los 5 m. de profundidad, se deberén
hincar tablaestacas alrededor del terreno, Al Ir extrayendo el suelo, se colocaran
largeros, que comunmente son de acero y puntales que pueden ser de acero o madara,
hasta lisgar a la profundided deceads, (ver fig.50)
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Otro método que puede sustituir a las tabiaestacas,para establlizar las paredes
de una excavaclén es por medio del hincado de pllotes H. Este método puede ser
utilizado en terrenos que pueden exponer una cara vertical de varios metros cuadrados
sin ningUn peligro de colapso,

El método consiste en hincar pliotes de seccién H, en la periferie del drea por
excavar, con una separacion de 1 a 3 m. y paralelos al corte. Posteriormente se extrae
el suelo y se van colocando tablas acufedes a ios pilotes, las cuales serviran de forro a
los pilotes, evitando con esto que el material invada el &rea excavada, como se puede
ver en la fig.61, Al avanzar Ia excavacion, se van colocando largeros y puntales, para
dar mayor estabilidad al ademe.
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£1G.51 Frenie retenido por polotes Hy Forro,

Cuando da alguna manera sa limita el uso de puntales por las dimensiones da la
excavacién, se podran usar puntales Inclinados, de tal forma que garantice la
establilidad da las paredes del ademe, como lo hacen los puntales transversales,

Como ejemplo de este método seria excavar una parte central del drea, hasta la
profundidad a la cual se desplantara el cimlento o ei cajén de cimentacién para
cimentaciones compensadas. Posteriormente deberd colarse de inmediato la parte
excavada, la cual servira de apoyo a los puntales inciinados que darén soporte a las
paredes del ademe, como se muestra enla figura 52,
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Como una alternativa al apuntamamiento transversal y del apuntalamiento inclinado
se tienen los anclajes pretensados, ios cuales presentan la ventaja da no invadir
ninguna parte dei 4rea por excavar.

El método consiste en abrir agujeros (simllares a los que se abren para los pilotes), a
través del ademe y suslo, posteriormente se colocan los tensores a lo alargo del agujero
y son colados con concreto. De esta manera los tensores trabajan dandole la establlidad
requerida a las paredes verticales del ademe. Este método es utillzado en suelos que
presentan coheslén y friccidn o de preferencia en suelos friccionantes. Ver fig.53,

NIVEL DE f!‘l.ﬂ) :
CUANDO 3L INSTALA
L TIAANTE

F1G.53 . Uno de los varios sislamas ce traries pars soportar franies verticales de Coriss. PUsden Usarse varios grupad de incies, 2 slevacionss

Algunas veces es preferible terminar las paredes de ademe, antes de extraer el
material producto de la excavacién, este método es muy frecuente en suelos arciliosos y
cuando ss presentan presiones hiperestaticss, como lo aon los suelos del centro ds la
CD. de México. El método consiste en cavar zanjas angostas en la periferie del drea por
excavar,las cuales pueden ser estahilizadas por medio de ademe o introduciendo lodo
ventonitico, Una vez hechas las zanjss se procede a colar ias paredes con concreto
armado consiguendo de esta manera paredes capaces de soportar las prasiones que el
sueloy agua ejerceran sobre el &rea expuesta al mismo una vez hecha ia excsvsclén,

Para poder determinar el tipo de ademado que tendré que utilizarss, es nscesario
conocer la magnitud de los empujes, que se ejerceran sobre la estructura que daréd
establiidad a laa' paredss de la excavacion. Existen diferentes teorias para poder
efectuar céiculos aproximados de los empujes, los cuales se verén mas adelante.
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EMPUJES SOBRE ADEMES DE SUPERFICIE
DE CONTACTO RUGOSA.

En general los empujes de tierra son producto de las presiones que ejercen las
masas de suelo sobre la estructura de retenclén, Dichos empujes se clasifican en dos
tipos: empuje activo y empuje pasivo, el primero es que el ejerce el suelo a la estructura
de retenclén que es construida con este fin, el segundo es |a fuerza que se contrapone
al desplazaminento cuando es sollcitada por una fuerza lateral. Dicha fuerza lateral
puede ser producida por un cimiento, un muro de retenclén, un tablestacado, un bloque
de mamposteria o concreto.

Los muros de retenclén se caracterizan por su rigidez ante los empujes que se le
presentan. Estas estructuras de retencion, no esperimentan ningin camblo como
consecuencia del empuje lateral, unicamente experimentan rotacién ylo trasiacién a
medida en que aumenta la profundidad de la excavacién,

Los tablestacados son estructuras flexibles ante los empujes de tierra. La
magnitud y la deformacién es proporcional a la magnitud y distribucion de los empujes.

Karl Terzaghi y Ralf B. Peck, en su jibro Mecénica de Suelos en ia Ingenieria
practica, hacen mencién a las excavaciones que se reailzan en arenas secas o
drenadas, haclendo uso del método de la espiral logaritmica, para el célculo de los
ermpujes sobre el revestimiento de excavaciones de pozos a cielo ablerto, de la siguente
manera:

La figura 51, muestra un corte vertical de una de las paredes de un excavacién de
profundidad H, efectuada en arena seca o en arena drenada. La posicién inicial de los
perfiles doble T viene Indicada por la linea llena "ab” y su posicién final por la linea
punteada "ab™. El empuje de la tierra por unidad de longitud de excavacién, se designa
por "Pa*, para distinguirio del empuje activo "PA" que una masa de suelo similar ejerce
sobre un muro de contencién de igual altura H. Como la parte superior de la cufia de
deslizamiento (fig 54.a) no puede deformarse lateralmente, la superficie de
deslizamlento corta la del terreno en angulo recto (fig. 65). La curva real de
desllzTglIento puede expresarse aproximadamente por la espiral logaritmica de
ecuaclén:

3
r=r'o :."
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€l centro de la espiral se haya situado sobre una linea recta que pasando por "d"
forma un éngulo @ con la horizontal, Como la deformacién lateral de la entibacién hace
que la cufia de tierra se deslice hacla abajo, 1a resultante del empuje resulta inclinada
de un angulo f conrespecto ala horizontal. Investigaclones teéricas han demostrado
que el punto de aplicacion del empuje viene determinado por laforma de la superficle de
deslizamlento, y veceversa, Sl ia curva de deslizamiento es similar a la "bd" de la figura
54 la teoria indica que la distribucién del empuje de la arena es aproximadamente
parabélica, como lo muestra la figura 66 b, y que la elevacién na H se del punto de
aplicanlon debe encontrarse entre 045 H y 0.55 H. Esta conclusién tedrica ha
confirmado por mediciones efectuadas en el terreno, de modo que en el célculo que se
efectiia a continuacion se supone que "na” es conocido,

Para determinar la posicion de ia superficia de deslizamiento se elige un punto
arbitrarlo "d1" situado sobre la superficle del terreno no excavado. Entre este punto y el
borde Inferior *b" del corte se traza una espirel logaritmica con centro situado sobre
"d101", La reacclon F1 sobre la superficle de deslizamiento "bd1" pasa por el centro "0
", de modo que, sl tomamos momentos con respecto al mismo, se obtiene:

Pl la=W 1w
de donde:
Pl =W 1lw/la

Se efectuan calculos similares para espirales que pasen por d2, d3,..(no
indicadas) y se dibujan los valores de P1, P2,...etcétera, como ordenadas que parten de
d1,d2,..... obteniéndose ia curva P. El empuje activo Pa es igual a la ordenada méaxima,
correspondiente al punto C, y ia superficie de deslizamiento pasa por el punto d. Ei
ancho ad de la base superior de la cufa que ejerce el empuje maximo Pa es slempre
;nucg:cn)tenor que el ancho de la cufia abdc, que corresponde a la teoria de Coulomb
fig.64¢.).

El valor de "Pa" depende en cierto modo de "na". Aumenta lentamente a medida
que crece "na" y es slempre mayor que el valor de "Pa” de Coulomb, Paras= 38° y f
= 0°, un aumento de "na" de 0.45 a 0,55 acreclenta "Pa” de 1,03 "PA" a 1.11 "PA", Sl se
supone n = 0,55, cualquiera que sea el error que se cometa, el resultado se situa del
iado de la seguridad, pues este valor corresponde a |a maxima elevacion obtenids hasta
hoy en mediciones efectuadas en el terreno, El dnguio f tiene muy poca influencla
sobre ia relacion Pa/PA. De lo que antecede se deduce que, para un célculo preliminar
es suficlentemente exacto suponer:

Pa=1.1PA
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El siguente paso a seguir es el encontra el esfuerzo que soportara cada puntal, ya
que este varia de puntal a puntal sltuados a la misma altura, debldo a las variaciones de
las condiclones del suelo y a detailes del procedimiento de construcclén, el cuat se
efectuara mas adelante,

Las excavaciones y ademes en arcillas saturadas se ralizan en un tiempo muy
corto en comparacién con el que se necesita para que cambie su contenido de
humedad, con esto se cumple que el 8 = 0, por lo tanto es aplicable la expresion (re r8,
se hace identica a la de un circulo de radio r =1, , Como el circulo debe cortar la
superficle del terreno con un éngulo recto, su centro estd al nivel de dicha superficie
{fig.56). La cara ab del corte vertical esta sometida al empuje Pa y a la adherencia
CaH entre (a arcilla y la pantalla, El célculo de Pa se hace tomando momentos,
respecto al centro del circulo, de todas ias fuerzas que actuadn sobre la cufa de
deslizamiento. Ei momento actuante fo produce el peso de la cuRa; el resistente es Igual
a la suma del momento de las fuerzas de adherencia CaH, del momento de las fuerzas
de cohesion c.bd que actua alo largo de la superficie de deslizamiento y del momento
del empuje Pa. El valor de Pa depende de la relacion Calc y de na. Mediclones
efectuadss en excavaclones para obras ejecutadas en arciilas saturadas blandas a
medias han demostrado que na varia por lo general entre 0,30 y 0.50, estando su
termino medio alrededor de 0.39 y que la distribuclén del empuje, por tanto no es
trtaq’gglar sino que, a semejanza con ias arenas, aproximadamente parabdlica.
vE
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Fig 56 Disgrama que liustra la hipdlasis en que s bass ol chiculo del empuje pars cortas en arcila bajo la condicién se0
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EMPUJES QUE DEBERAN SOPORTAR LOS PUNTALES

El procedimiento mas senciilo para evaluar el esfuerzo que debe soportar un
puntal, consiste en suponer que ia carga que soporta el mismo , es igual a la suma de
todas las cargas que actuan sobre una area rectangular, que se extiende desde fa mitad
de |a distancia del puntal préximo horizontal y vertical, como se muestra en la fig.57.
Para proposito del calculo, se supone que el fondo de la excavacion actiia como puntal,
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P = Q /b
a+1/2 a

P = 0 /Db
1/27a + a )

P =_0 /b
1/721a + a )

Para una excavaclones en arena seca o drenada de profundidad H, con un
material de peso unitario &, la componete horizontal del empuje total depende de los
valores na, @ y del Angulo de fricclon f que forma la horizontal con la direccion del
empuje que actua sobre el revestimiento, £l angulo puede variar de 0 a o, de acuerdo al

material con que esté construldo el revestimiento y de las posibilidades de que el mismo
se asiente,
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El célculo del coeficiente de empuje por el método de ia espirai logaritmica se
puede lievar a cabo con la siguiente expresién:

KA = Pa
1/2 ¥ K2

En la siguiente tabla fueron tabulados valores del coeficiente de empuje (KA),
conslderando un éngulo de friccién f= o/2 y valores de na comprendidos entre 0.4 y
0.6. Ademés se incluyen los valores obtenidos por medio de la teoria de Rankine donde
Ka=tag? (45° - 0/2).

0.4 0.311 0.238 0,202

0.5 0.340 0.257 0.217
0.6 0.391 0,282 0.235
Rankin 0.332 0.270 0.220

La ventaja que presenta el método de la espiral logaritmica respecto a la teoria de
Rankine es que los errores que se comenten al calcular el coeficlente de empuje KA
son minimos con los que se pueden cometer con la teoria de Rankine,

En conclusion el céiculo de los puntales slituados en excavaciones de arenas
secas o drenadas, se efectuara (tomando en cuenta cargas determinadas) por medlo
del diagrama aparente de empuje, el cual presenta un cierto grado de seguridad.

A continuacién se presentan los diferntes dlagramas de empuje aparente,
propuestos para el célculo de los puntales de las excavaciones a cieio ablerto:
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CARGAS FRONEDIO SOBRE PUNTALES,
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MUROS DE RETENCION

Para la reallzaclon del proyecto de un muro de retencion, al iguai que en el
andlisls de algunas otras estructuras se slguen dos pasos que son:

1.-  Sepredimenslona la estructura del muro,

2.- Se realiza un andllsis de la estabilidad estructurai que presenta frente a las
diferentes cargas que lasolicitan,

S| después de haber efectuado el andlisis estructural, resuita que el muro no
cumple con las condiciones de establlldad, se repite nuevamente el procedimlento,
hasta alcanzar las condiciones de establlidad requeridas.

Para llevar a cabo el andlisls estructural del muro, es necesarlo conocer
primeramente las fuerzas que actuén por encima del nivel de desplante del mismo,
como son: el peso propio del muro,ias preslones hidrostaticas, la presién del reileno
contra el respaldo del muro, las sobrecargas actuantes sobre el relleno, las
expansiones del suelo debido al cambio de humedad, ias vibraciones entre otras.
Posterlormente se investiga ia estabiildad del muro con respecto ai voicamiento, y la
capacidad del suelo para: impedir el desilzamiento del muro por el plano de su hase o
por debajo del mismo; resistir la presion méxima en el borde exterior de la base, sin
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que el muro llegue a volcar; soportar las fuerzas verticales, incluido el peso del
terrapién, sin asentamienlo excesivo, volcamiento, o deslizamiento hacia afuera del

muro.

De lo anterior se puede decir que para lievar a cabo el anallsls es necesario
realizar dos céiculos diferentes que son primeramente las cargas que se le presentan aj

muroy la resistencia del suelo,

TEORIAS DE EMPUJES CONTRA MUROS DE RETENCION

Las teorias que acontinuacion se presentan toma en consideraclén las siguentes
condicionantes;

. £l muro puede desplazerse por giro o deslizamiento en una distancla
suficlente como para que se alcance a desarrollar toda la resistencia al

corte del terraplen o relleno,
- La presion del agua en los poros del relleno es depresiable,

Las constantes del suelo que aparecen en las formulas del empuje tienen
valores definidos y pueden determinarse con exactitud,

TEORIA DE RANKINE

Rankine considera que los esfuerzos actuantes en una masa de suelo, a llevan a
un estado de equllibrio plstico, es declr, cuando esta por alcanzar el punto de rotura

por corte endicha masa,
Los empujes que se obtendrén toman en cuenta las siguientes hipblesis:

Se consldera que no exlste contacto entre el relieno y el muro de contencién,

- Setrata de rellenos con superficie libre horizontal,

Los estados de esfuerzo actuan en la masa de suelo locallzada en la vecindad
del muro, correspondiente al estado de equilibrio limite o de rotura,
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La teoria Yene su fundamento el la sigulente figura, que representa una masa de
suelo friccionante {dz), la cual se encuentra a una profundidad (2}, en el interior de un

estrato en reposo.

Rankine considera que los esfuerzos actuantes en una masa de suelo, ia llevan a
un estado de equiibrio plastico, es decir cuando esta por alcanzar el punto de rotura por
corte en dicha masa,

Donde:
Pv = Y2 Pv.- presién vertical
Ph,- presién horizontal
Ph = Ko §2 Ko.- coheficiente pasivo de presién de

tierra,

En pruebas hechas en laboratorio se obtuvieron los valores de "Ko”, para arenas.
Oichas pruebas se realizaron modificanda el grado de compacidad de la arena,

Ko= 0.4; para arenas sueitas
Ko = 0.8; para arenas intensamente apisonadas
Ko =0.5; para arena natural compacta,

Los valores de estas expresiones representados en el diagrama de Mhor (fig 63),
proporclonan el circulo de reposo 1.

La falla en una masa de suelo se puede llevar a cabo, de dos formas, las cuales
consisten en aumentar y disminuir la presién horizontal respectivamente, tomando en
consideracidn, para el primer caso la presléon vertical constante, y para el segundo
como el esfuerzo principal menor, estos valores graficados en el circulo de Mhor nos
proporciona la finea de falla,
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KA = 1/Ne = tag?(45°- 2/2)
Kp = Ne = tag?(45°+ o/2)

Aplicando los resuitados hasta ahora obtenidos en muros, se puede calcular ei
empuje horizextal actuante sobre up muro a una profundidad "2", esto es:

EA = 1/2 KA fH?
Ep = 1/2 Kp ¥ H?

En donde el punto de aplicacién de la fuerza, en una distribucién ftineal se
encuentraa 1/3 de H a partir de! nivei de desplante del muro.

Enunmurode retencién de arenas, donde intervienen presiones hiperestéticas,
el célculo del empuje se reaiiza de la sigulente manera:
PA = 1/Ne( H1 + 2'})

PA.- presién horizontal
Para este caso el empuje total activo estard dado por:

EA=_1  FH® +_1  pHL H2+_1_ PH2? +1/2 fw n2?
2 Ne Ne 2 Ne
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SUELOS COHESIVOS,

Al igual que en las arenas, en los suelos cohesivos, existen dos formas de llevar a
la falla al suelo, los cuales graficandolos se obtienen los estados plasticos de falla en el
diagrama de Mhor,

Estado pléstico activo (circulo # 2)

Pv .~ esfuerzo principal mayor

PA= §2-2C La horizontal,

Pv = J‘Z ! La vertical.

Estado pléstico pasivo (circulo # 3)

Pv .- esfuerzo principal menor.
Pp= YZ+2C; La horizental.
Pv = 2 ' La vertical.

Para el disefio de muros de retencién, se tienen formulas para los empujes totales
activo y pasivo, integrando en la altura H del muro, las respectivas presiones
horizontales, estas son:

EA= 1/2 JH* - 2CH
Ep= 1/2 fH! + 2CH
Mediante la férmula del empuje activo (EA), puede obtenerse Ia altura méxima, a

ia cual podra realizarse una excavacioén, sin utiilzar ningtn tipo de retencién y sin que se
presente derumbe de las paredes. La condicionante es EA = 0, esto es:

Para suelos coheslvos Para suelos cohesivos friccionantes
1/2 §H* = 2CH=0 1/2 KA ¥H? = 2 C (KA)M H
Hc=4C Hc = 4 C (Np)w

¥

' 134



Donde: Hc.- Altura critica, la cual deberd ser afectada por un factor de seguridad
no menorde2, -

Como se pudo observar, en los casos anteriores los empujes, se obtienen
integrando ias presiones a lo largo de la altura H , para obtener las expresiones
generales de Rankine para empujes. En la sigulente tabla se presentan las expreslones
para evaluar las presiones tolales en cuaiquier tipo de sueio:

T | P O DE S U E L o0

Empue  FRICCIONANTE COHESIVO COHESIVO-FRICCIONANTE
cC=0 2=0 c 0 ; o 0
ZA 1/2 KA JH? 1/2 JH*-2 CH;1/2 KA pH? - 2C (KA)4 H
Ep 1/2 kp ¥ne 1/2 FH42 C W;1/2 Kp §H? + 2C (Kp)n H

Para superficies de suelo en pendientes, respecto a la horizontai de la parte
superior del muro de retencion, los coheficientes de empuje activo y pasivo se obtienen
de la siguente manera:

EA = 1/2 KA FH? cos B
Ep = 1/2 Kp fH? cos 8

METODO SEMIEMPIRICO DE TERZAGHI
El método de Terzaghi para el célculo de empujes sobre muros de retencion,
proporciona mejores resullados, que los métodos anteriores. Estd basado en la
experiencia de Terzaghl, el cual puede ser aplicado a cinco diferentes tipos de suelos,
que son:
{ .~ Suelogranulargrueso, sinfinos,

Il - Suelo granular grueso, confinos limosos,
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fil - Suelo residual, con cantos , bloques de piedra, gravas, arenas finas y finos
arcillosos en cantidad apreciable.

IV .~ Arcillas plasticas blandas, limos orgénicas, a arcillas limosas.

V .- Fragmentosde arcilla dura o medlanamente dura, protegidos de modo que el
agua proveniente de cualquler fuente no penelre entre los fragmentos.

El método cubre cuatro casos, en los que varian la geometria del terreno y las
sobrecargas los cuales se mencionan a continuacion:

1 .- Lasuperficie del terrano es plana, inclinanda o no y sin sobrecarga alguna,

2 . Lasuparficie del terreno es inclinada a partir de ia corona del muro, hasta un
clerto nivel, en que se torna horizontal,

3 .- Lasuperficie dei terrena es horizontal y sobre ella actia un sobrecarga
uniformemente repartida,

4 - La superficie del relleno es horizontal y sobre efla actia una carga lineal,
paralela aia corona del muro y uniformemente distribuida,

En ias figuras 64,65,66 y 67 se muestran las soluciones de los diferentes casos
que pudleran presentarse en cuanto a empujes horizontales y verticales sobre muros:

En los casos 3 y 4, actian sobrecargas, las cuales producen presién vertical,
cuya magnitud es calculada, de esta presion solo se toma en cuenta {a parte que actua
sobre el taidn del cimiento def muro, seftalado enfas figuras por un rayado vertical.

Estos métodos son aplicables a muros clmentados sobre estratos resistentes,
donde (a friccién y la adherencia entre suelo y muro actian de tal forma que ayudan a
estabilizar el muro, reduclendo los ampujes.
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Cuando el cimiento de fos muros se encuentre situado sobre suelos blandos, y por
tal motivo, el muro sufra un asentamiento, Terzaghl recomienda que el valor de los
empujes calculados con los métodos antes descritos se incrementen en un 50 %, debldo
al aumento de empujes producto del asentamlento.

empotrado,

ANEXO 1

Una manera senclila de evaluar el momento actuante de una cimentacion
compensada, es reduclendo el momento al actuante momento resistente, esto debido al
empuje pasivo que ejerce el suelo sobre la superficle de contacto del cimlento

Mv = M~ Mc

M=0.8 (2 Ht) (Wt Cs)
3

Pp=_1 (2c + _Pd)
Fr 2

Qs
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donde;

My
M
Mc

Ht
wt
Cs
Qs
Pp

Pd
Fr

. Momento de volteo
~Momento de volteo actuante a nivel de desplante

.~Momento de volteoresistente por empotramiento defcajon  de
cimentacion

.~ Altura total medida desde el desplante de a estructura

~ Peso total de la estructura

«~ Coeficiente de disefio sismico

«~Factor de comportamiento sismico

~ Empuje pasivo

.- Dimensl6n del cajon en la direcclon perpendicular al sismo
.~ Profundidad de desplante

.~ Cohesién media del suelo que confina al cajon

~ Esfuerzo vertical total, a la profundidad de desplante

- Factor de reducclén para tomar en cuenta los bajos

niveles de deformaclén angular inducidos durante el
sismo (minimo de 3)
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EJEMPLO

Se proyecta construir un edificio para oficinas en el Distrito Federal,
locallzado en ia zona lil (lacustre), el cual estara constituido, segtn proyecto, por
planta baja para estaclonamlento y cuatro niveles para oficinas, La estructuraclén
se realizara a base de columnas y losas de concreto armado, con claros entre ejes
de columnas de 4.8 m. en ambos sentidos como se Indica enla figura 68;

¢ © o ©
:4.8 : 4.8 4.8

- o e -

.‘ .i

¢
l
4.8
i
! -\
1.0
4.8;
~ |
!
4 -
!
4.8,
|
4 —=0
Acotaclones enm,

PLANTA DE COLUMNAS

FIG.68

Con |a finalidad de determinar ef tipo de cimentacién mas adecuado se flevé a
cabo un estudlo de mecanica de suelos, el cual consistio en la perforacién de un
sondeo de tipo mixto continuo a una profundidad de 20 m y la excavacion de un
pozo a cielo abierto a una profundidad de 2,6 m, De dicha exploraclén se

141



obtuvieron muestras de tipo alterado e Inalterado, a las cuales se les
reallzaron pruebas de laboratorio para determinar sus propledades indice y
mecéanicas respectivamente,

De la exploracion se determino el perfil estratigréfico del sueio en estudio,
encontrandose que el suelo se encuentra principalmente constituido por arclilas
de alta compresibilidad con baja resistencia a la penetracidn estandar como se
indica enla figura 69 .

ACCIONES :

Las acclones conslderadas en los andlisis de cimentacidn fueron las
siguientes:

a)- Combinacién de cargas permanentesy de cargas vivas con intensidad

maxima, que incluyendo el peso de la cimentacion tendra un valor de 1,308.8
ton. Estas cargas se afectaron por unfactor de carga de 1.4y se consideraron
enel analisis limite de falla en condiclones estaticas.

b) Combimacion de cargas permanentes y cargas vivas con Intensidad
instantanea, que Incluyendo ei peso de la cimentacion tendrd un valor de
1,3485 ton. La acclén accidental mas crilica por efecto de sismo
corresponderad a un momento de volteo de 1,883.7 ton.-m obtenldo con un
método de aproximagon Las cargas se afectaron por un factor de carga de 1.1
y se utilizaron en el anallsis limite de falla en condiciones dindmicas,

¢) . - Combinacion de cargas permanentes y cargas vivas con intensidad media,
que incluyendo el peso de la cimentacion tendra un valor de 1,184.2 ton. Las
cargas se afectaron por un factor de carga de 1.0 y se empiearon en la
determinacién de la profundidad de desplante del cajon y en el anélisis del
estado iimite de serviclo, por consolidacion de los depodsitos arcillosos.

DETERMINACION DE LA PROFUNDIDAD DE DESPLANTE
La profundidad de desplante del cajén de cimentacién se determino tomando

en cuenta la combinaclén de oargas permanentes, cargas vivas con Intensidad
medla y el peso de ia cimentaclén, asf como las siguientes consideraciones:

8) .- El cajon de cimentacion tendra las mismas dimensiones que la pianta baja
del edificio,
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b) .- No existe excentricldad alguna entre el centro de cargas de la estructura
y el centro de reacclén de la cimentaclion; en caso necesario debera
aplicarse un iastre de manera que se satisfaga esta condicion.

¢) .- Ei Incremento neto de esfuerzos ai subsuelo se limita a 1.1 ton/m2,

Para determinar la presién que que la estructura transmitira al suelo se tomé
la combinacién de cargas permanentes y cargas vivascon intensidad media
Inciuyendo el peso de la cimentacién dividida entre el area de ia cimentacién. De
acuerdo a o anterior, se tiene que la estructura transmitira una presién media de
4.67 ton/m2 (no considera el peso del iastre), de las cuates habra que compensarse
3.57 ton/m2; conslderando que el suelo entre ia superficie y ios 3 metros tiene un
peso volumétrico de 1.66 ton/m3, para lo cual se requiere una profundidad de
excavacion de 2,29 m. En caso de que se requiera lastre para eliminar la
excentricidad entre el centro de carga del edificlo y el centro de reacclén de la
clmentacion, la cimentacién se Incrementara.

Estado Limite de Falla en Condiciones Estaticas

Una cimentacién sera segura ante estado Iimite en condiciones estaticas, si
cumpie la siguiente desiguaidad:

QFc<R

Donde :

Q .- Combinacion de cargas permanentes ( incluye ei peso de la cimentacién)
mas cargas vivas con intensidad maxima.

Fc .- Factor de carga, iguata 1.4

R .- Capacidad de carga dei cajon de cimentacién, afectada por el factor de
resistencia correspondlente en ton/m2,

R={cNcFR+yDf)AIl
¢ .- Cohesién del matertal de apuyo, igual a 2 ton/m2
FR .- Factor de resistencia, adimensional e iguala 0.7,
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Y .- Pesovolumétrico del suelo arriba del nivel de desplante en ton/m®

Df .- Profundidad de desplante de la cimentacion, enm,

Al .- Area de lalosa de fondo def cajon de clmentaclén, en m?

Nc= 6.14(1+0.25 DIIB + 0.25 BIL)
8 .- Ancho da la cimantacién iguaia 14.4 m
L .- Largo de lacimentacién iguaia17.6 m

Nc .- Coeficienta de capacidad de carga, adimensional igual a 6.40

La desigualdad sa satisface de la sigulente manera:
1,308.80 x 14 < 3,180.16
1,832.32 < 3,180.16

Estado Limite de Falla en Condiciones Dinamicas

Una cimentacién serd segura ante estado limite de fatla en condiclones
dinamices st la capacidad de carga neta del suelo afectade por el factor de carga y
la fuerza de inercia que obra en le zona de falla potencial del suelo que subyace al

cimlento es mayor a la accitn de les cargas gravitaclonales y las debidas al sismo, lo
cual puede verificerse a través de le siguiente desigualdad:

FcWt-We < FRARQl (1-095 Ky b Fc)
Sud FR

donde:
Fc .-Factor de cargs, Igual 8 1.1

Wt .- Carga total de {a estructura en la condicién analizada, igual a 1,246,50 ton
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We .- Peso del suelo desplazado para la construceion del cajon de cimentacion,
lguala:

We =y Df x Al = 1,56 x 2,30 x 253.44 = 808,34 ton
FR .- Factor de resistencia, igual a 0.6

AR .- Area reducida de la iosa de cimentacidn para tomar en cuenta el momento
de volteo, iguaia :

AR={B-2¢)L
slendo:
8 .- Ancho da la iosa de fondo del cajén

@ .- Excentricidad dada por

e=_Mp= 18317 ton-m=151m
wt 1,248.5 ton

AR=(14.4-2x151)17.60= 20028 m*
gl .- Capacidad de carga neta del cajén de cimentacién, igusia:

gisc Nc
ql=2x64=128ton/m*?

K .- Aceleracién horizontal méxima del terreno, segin el Reglamento { zona del
lago) igual a 0.4, para estructuras tipo 8, afectado por un factor de
ductiiidad de 3.

K = 04=013
3

b.-Minimode (d, 1.2H,20m)

donde:
d .- Ancho del &rea reducida de lalosa, igual a 11.40m

H .- Profundidad desde el desplante dei cajon hasta capa dura mas proxima,
igual a 27.7m,
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La desigualdad se satisface can {os sigulentes valores:

1.1 x 1,246.6-900.34 < 1220.64 TON.
461.81 pey 1220.64 TON.

Se revisd que el esfuerzo maximo aplicado al suelo en los extremos de la losa
de cimentaclon, en condiclones dinémicas, no rebase la capacidad de carga del
suelo, Para el momento sismico estimado se obtuve un esfuerzo méximo de 8.8 ton/m?

al que corresponde un factor de seguridad de 1.45 respecto a falla por capacidad
de carga, que es admisible,

Estado Limite de Servicio

Los movimlentos verticales que sufrira la estructura respecto al terreno circundante
se deberén a la recuperacién de la expansiones eidsticas producidas durante al
construcclon de la cimentaclén, y a los hundimlentos diferides provocados por la
consolidacién de los depdsitos arcillosos debfdo al incremento de preslon neta

transmitida ai subsuelo, por ser una cimentacion parclaimente compensada.

Asentamientos diferidos.

los asentamientos se calcularon para |a combinacion de acciones
permanentes mas variables con intensidad media considerando que el adificio
transmitira al subsuelo una presion neta de 1.1 tonim* en el analisis de empled un
programa de computadora que determina ia distribucion de esfuerzos en el subsuelo
segun (a teoria de Boussinesq y en base a estos asentamientos, tomando en cuenta
las presiones efectivas actuales del subsuelo y las curvas de compresibilidad de los
estratos arcillosos afectados por la sobrecarga aplicada. Se obtuvieron los
asentamientos qus se muestran en ia figura 70 , considerando la cimentacion
flexible, los cuales resultan admisibles,

Estabilidad de Taludes

Para determinar a inclinacién que deberan adoptar los taludes de la
excavacion que se hard para alojar el cajon de cimentacion, se efectud un analisis
de estabilidad de taludes tomando en cuenta que los materlales existentes hasta la
maxima profundidad de excavacién son cohesivos friccionantes, no
presentan
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diferencias Importantes en su resistencia, por lo que el mecanismo de falla general
que tiene mas probabiiidades de acurrir es el de rotacion a io largo de una superficie
de falia cllindrica, El analisis se hizo empleando el método sueco llamado de dovelas,
que abtiene el factor de seguridad con la siguiente expresion:

Fe=XSi All
LTi

donde:
Y. Si .- resistencia al corte del suelo
Al .- Longltud de labase de la dovela

YT .- Fuerza tangencial en la base de la dovela

Para los taludes mostrados en las figura 71 , se anallzaron diferentes
superficies de fella rotaclonal; en Isa mismas figura se han anotado los factores de
seguridad encontrados observandose que resultan sdmisibles.

Empujes Sobre Muros Rigidos Perimetrales

Los muros perimetrales de los csjones de cimentacion, deberén ser disefiados
o reviaados para resistir los empujes mostrados en las figurs 72, los que se
calcularon considerando la sume de loa sigulentes efectos:

a).- La presiénque ejerce la mssa de suelo en condiciones de repoao, obtenida
como el producto acumulado del peso volumétrico total porlos  eepesorea  en
qua estos se conalderan del mismo vslor afectadoapor un  coeficlente de presion
de tierras en reposo igual a 0.6.

b).- Laacclénde una sobrecarga uniformemente repartids de 3.0 tonlm para
las colindancias con estructuras de dos y tres niveles y de 1.5 ton/m’ para
las colindanciea con via pablics.

c).- Paratomsr en cuenta solicitaciones sismicss, se determiné una
componente horizontal exprezada como el producto del peso de la masa
doslizante por un coeficiente sismico de 0.4 (correspondiente a ia zona del
lago).
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Expansiones Elasticas

Para evaluar las expanslones eidsticas maximas que ocurriran al efectuar Ia
excavacion para alojar el cajon de clmentaclon, se empied el criterio de
Streinbrennery ios modulos de elasticidad en expansion, obtenldos de correlaclonar
las propledades indlce de los materiales de Interés con ias de otros semejantes en
los que se han determinado los modulos elasticos por métodos geosismicos, Segin

este criterlo, el desplazamlento vertical en la esquina de un area rectangular al
descargarla por efecto de la excavacion, esta dado por:

HD=_qB [(1-u“)|=w(1-u-2u2 )Fz]
E

donde:

HD .- Expansion debida a unacapa de espesor D
q .- Descarga uniforme por excavacién

B .- Anchodel drea descargada
FiyF2,-Coeficlentes que dependen de D/B y L/B

D .- Espesor del estrato considerado

L .- Longitud del drea descargada
E .- Mobdulo de eslaaticidad del ssuelo
u .- Relaclénde Polsson

Para un sisstema de estratos |a expresion toma la sigulante forma:

H® HD1 ( E1, ut) +HD2 (E2, uz) - HDs (2, uaﬂ+.,..,...+
[HD'\ ( En, un) - HD1 {En, un)]

Considerando un valor del médulo de elasticidad de 800 ton/m* para los
materialea entre 2.35 y 6, 0 m de profundidad, de 500 ton/m* entre 6 Y, 13 m. de
profundidad, de 700 ton/m? entre 13 y 16 m. de profundidad, de 600 ton/m? entre 16
y 20 m. de profundidad y una realacién de Poisson de 0.5, se obtuvo que la
expansion eldstica para un drea de 14.4 x 17.6 m., con una excavaclbn 8230 m. de
profundidad, sera de 4.8 cm. al centro de la excavaclén, la cual resulta admisible.
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DISTIBUCION DE ESFUERZOS DEBIDOS A PESQO PROPIO
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CALCULO DE CAPACIDAD DE CARGA
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DATOS PARA EL CALCULO DE ASENTAMIENTOS,
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CAPITULOV

CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES

Ei presente tema de tesis se presenta con {a finalidad de proporcionar material
didactico y faciitar el trabajo de investigacion cuando se tenga que efectuar una
cimentacién por el método de compensacion, asi mismo se proporcionan estudios
previos, con la finalidad de efegir ef tipo de cimentacién mas adecuado, el cual cumpia

con todas las necesidades de un proyecto, tales como seguridad, funcionalidad y
economia,

Para poder llevar a cabo fo anterfor, es nacesarlo conocer los diferentes tipos de
clmentacion existentes y las caracteristicas particulares de cada uno, asi como del
subsuelo en |a cual serd desplantada fa estructura de clmentacion, Dependiendo de la
magnitud de fa edificacion sera necesario realizar estudios de mecanica de suelos para
conocer las propiedades fisicas y mecanicas de jos suelos expiorados.

Para fa realizacién del disefo de aigin tipo de cimentacion que se adecué y
sastifaga con su objetivo principal que es de mantener la verticalidad estructura,
evitando fos asentamientos uniformes y diferenclales, es necesario conocer las
carateristicas particulares del proyecto, tales como plantas arquitectdnicas,
estructurales, uso que se la dara a ia edificacion y zona en fa que se encuentra entre

otras, Lo anterlor con el fin de conocer ias cargas estaticas y dindmicas a las cuales
eslara sujeto el suelo,

Una vez finalizado un proyecto de edificacion se conoce ia magnitud de las
cargas que serén distribuidas en cade uno de los puntos de una masa de suelo a través
de fa cimentacién . Sin embargo fas teorias hasta ahora presentadas distan de
proporcionar valores exactos, pero proporcionan pardmetros para caicular de manera

aproximada los asentamlentos que pudierdn presentarse, para io cual aplica ciertos
factores de seguridad,

Para el caso de las cimentaciones compensadas s recomendable utilizar para ia
distribucion de cargas, el método de Newmark, debido & que en la mayoria de los casos
fas cargas a distribuir son de diferentes magnitudes dentro de la misma area de
cimentacién, El método de Newmark, por ser un método grafico, es facll de usar para
evaluar de manera sencilla los esfuerzos que induce la estructura con diferentes
cargas, en todos los puntos de una masa de suglo,
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El célculo da las cargas a las que estard sometida la estructura de cimentaclon
es de suma Importancia para la determinacion del tipo de cimentacion, ya que la
magnitud y la forma en que se presentan proporclona parametros para determinar el
érea de cimentacion capaz de soportar las cargas, una vez obtenida la capacldad de
carga del susuelo,

Cuando las presiones transmitidas al suelo, provocan deformaciones excesivas,
es necesarlo recurrir a algiin método que pueda reducirlas, como es la compensaclién
de esfuerzos, Las cimentaciones compensadas se utilizan generalmente en suelos que
presentan una compresibilidad mediana , alta o muy alta, con baja capacidad de carga,
con un indice de compresion que va desde 0,2 hasta més de 0.4. Dependiendo de las
presiones a compensar, se determina el tipo de clmentacién a utilizar tal como
parcialmente compensada, totalmente compensada y sobrecompensada,

Una ves determinada la carga a compensar, se determinara la profundidad de la
excavacién, para lo cuai el pesos dei suelo se calcula ( para un cajon de cimentacion
impermeable), con la diferencia del peso del sueio excavando y el peso del volimen de
agua, lo cudl nos da como resultado la preslon efectiva del suelo, Si el cajén de
cimentacion fuese permeabie Unicamente se consideraréa el peso del suelo excavado,

Como se vio en el capitulo IV, los prinicpales problemas que aquejan a este tipo
de cimentacion son el proceso de sxcavacion el cual abarca el abatimiento del nivei de
aguas freaticas y la estabilidad de taludes, el proceso constructivo del cajon de
cimentacion y el mantener vacio el cajon todo el tiempo. En las cimentaciones
parciaimente compensadas, estos problemas son de gran trascendencia, sin embargo
realizando los calculos correspondientes se puede evitar el mal funclonamiento de la
estructura de cimentacién, evitando asentamientos uniformes o diferenciales. Este tipo
de cimentacion es utilizado cuando ei sueio permite una cierta capacidad de carga,
como son |as arclilas preconsolldadas, a ias cuales se les puede aplicar una presién por
arriba de ia previamente existente, culdando que dicho exceso no afecte la rama virgen
de la curva de compresibliidad y dentro de la rama de recompresion, Dicha capacidad
de carga unida a la compensacién permiten mantener la verticalidad de las
edificaciones. El andlisis de asentamlentos que pudiera producir ias presiones no
compensadas se reallza usando ia teoria de consolldacion de Terzaghl, la cuél obliga a
efectuar excavaclones a la profunidad nacesarla para compensar dichas presiones,

No obstante se debe de verificar que a niveles préximos a la cimentacion no

existan estratos muy compresibles a los cuales pudiera liegar la influencia de carga de
la cimentaclén, pues se veria afectada la rama virgen de la curva de compresibilidad .
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Las cimentaclones totalmente compensadas se utillzan en suelos altamente
compresibles y normalmente consolidados a los cuales no puede darseles ninguna
presion en afadidura de la previamente existente, pues de presentarse dicho
incremento, actuaria directamente sobre la rama virgen de la curva de compresibilidad
provecando asentamlentos excesivos.

Al fgual que en fas cimentaciones totaimente compensadas las cimentaclones
sobrecompensadas se ullilzan en suelos altamente compresibles y normalmente
consolidados. Este tipo de cimlento se realiza con fines practicos, en los cuales se
aprovecha el voitmen vacld producto de la excavaclon, tal es el caso del hotel Niko, el
cual ocupa el vacio cen tres niveles de estacionamlento. De la misma manera el
estaclonamiento que se encuentra frente al palaclo de Bellas Arte, El Metro
subterrdneo de la Cludad de México, entre otros, fos cuales debido aia falta de espacio

sobre superficie recurren a la excavacion como un método de ganar area libre para
cubrir sus necesidades.

En las cimentaciones compensadas cualquiera que sea el tipo, es necesario
mantener el cajon de cimentacion vaclo, para lo cudl se recomlenda el uso de
Impermeabilizantes en las caras exterlores del cajon, Sin embargo en base a las
experienclas, es recomendable en las cimentaciones parclal y totalmente compensada,
que se ocupe el volumen vacfo del cajén, con cubos de unicel, para que dicho vacio no
sea ocupado con agua producto de las posibles filtraciones, £nias cimentaciones sobre
compensadas cuando se impermeabiliza de manera cuidadosa con aditivos especiales,
se deberan reallzar los estudios necesarios para evitar el fenémeno de flotacion de la
estructura, asi como realizar la excavacién con un proceseo constructivo adecuado,

La experiencia fundamental de este trabajo de tesis fue haber reforzado los
conocimientos obtenidos de las horas que los profesores dedicaron a nuestra formacion
profeslonal, de igual manera surgieron nuevas interrogantes, las cuales contribuyeron a
una Investigacion mas detallada, por lo que fue necesario profundizar el estudio en cada
uno de los capitulos y sintetizar la informacién de tal forma que resultara un trabajo itil y
practico para determinar la factibilldad de proponer cimentaciones de tipo
compensado, Olcha investigacion amplio los conocimientos tedricos, taies como la
aplicacién de las diferentes teorias que enclerra la geotécnla, sin embargo dichos
conocimientos se complementan con la experiencia eny campo, la cudl permite proponer

soluciones a algunos problemas que seria dificil ‘resciverios en gabinete por el
desconocimiento de fos mismos,

Algunas de las soluciones acerca del comportamiento de los suelos que ia
geotécnia presenta distan de proporcionar valores exactos debido a la complejidad que
los mismos presentan, por lo cual es indispensable que se unifiquen experiencias y se
apoyen en la investigacion para desarroliar ios estudios que Ia fecha se tienen,
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