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INTRODUCCION: 

En el presente trabajo de tesis se incluyen estudios previos a la elección del tipo 
de cimentación, con la finalidad de elegir el más adecuado, el cual cumpla con todas las 
necesidades de un proyecto. 

Este material didáctico facilita el trabajo de investigación, cuando se tenga que 
efectuar una cimentación por el método de compensación. 

Sin duda alguna pare poder elegir algún tipo de cimentación que resulte exitoso 
(tanto pera la estructura como para el suelo), debe de cumplir con los siguientes 
requisitos: 

- Que sea segura 

- Que sea funcional 

- Que sea económica 

Todos estos requisitos deben de llevarse a cabo simultáneamente, para cumplir 
con los objetivos principales, los cuales se mencionan a continuación: 

• Mantener en forma vertical ala parte estructural en presencia de cualquier 
combinación de los diferentes tipos de carga, ya sean cargas muertas, cargas 
vivas o cargas accidentales (vientos, Sismos etc.). 

• Limitar los asentamientos totales y diferenciales que se pudieran presentar . 

- Distribuir las cargas en todos los puntos de una masa de suelos incluyendo el 
peso propio de la estructura. 

Las cimentaciones compensadas juegan un papel muy importante dentro de la 
mecánica de suelos ya que por medio de este tipo de cimentación se han obtenido 
resultados aceptables en cuanto a problemas de asentamiento totales y diferenciales 
que son muy frecuentes en suelos de poca resistencia y alta compresibilidad, esto se 
lleva a cabo mediante le sustitución de peso de suelo por peso de le estructure. Dicha 
compensación u realiza con los cajones de cimentación, los cuales generan un vacío 
en su interior, haciendo posible la sustitución del peso del suelo por el peso de la 
estructura. 
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CAPITULO 1 

PROPAGACION DE ESFUERZOS EN UNA MASA DE SUELO 

INTRODUCCION: 

Este capitulo trata los métodos con los cuales se pueden realizar los cálculos 
para conocer la distribución de los esfuerzos en los suelos, provocados por las 
diferentes combinaciones de carga, de tal forme que se conozca la magnitud de los 
esfuerzos Inducidos en los diferentes estratos que conforman el subsuelo. Dichos 
esfuerzos al entrar en contacto con el suelo, originan las deformaciones (asenta-
mientos), para lo cual las teorice que se presentan, proporcionan el orden de magnitud 
en forme aproximada de tales asentamientos. 

Actualmente no se han encontrado soluciones que determinen de manera exacta 
este problema, pero se han obtenido soluciones aproximadas y confiables, tales como 
las de Boussinesq, Newmark, Burmister, entre otras, que permiten continuar su uso en 
el análisis de la cimentación. 

Todas las soluciones hasta ahora obtenidas se basan en la teoría de la 
elasticidad, presentada por Boussinesq, quién fue el primero en estudiar el problema de 
distribución de esfuerzos en una masa de suelo. Las soluciones de Newmark y 
Burmister, facilitan el cálculo, en diferentes condiciones de estratificación del suelo. 
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1,1. CARGA PUNTUAL 

Aún no se ha podido determinar con exactitud la distribución de esfuerzos en una 
masa de suelo provocados por alguna carga. Boussinesq fue el primero en proporcionar 
una teoría para aproximar la solución de distribución de esfuerzos. 

El problema se resolvió con la teoría de elasticidad propuesta por Boussinesq la 
cual consiste en suponer en el suelo, propiedades que no posee en su totalidad, pero 
que proporciona parámetros para evaluar la magnitud aproximada de los posibles 
asentamientos que se presentarán al ser cargado el suelo. 

La teoría de la elasticidad considera un suelo que presenta las siguientes 
características: 

• Un suelo que se comporte linealmente elástico 
• Un suelo homogéneo e isótropo 
• Un suelo de masa semiinfinita limitada por una sola 
frontera plana. 

El primer caso que se presenta es el de determinar la distribuclon de esfuerzos en 
cuaquier punto de una masa de suelo, bajo una carga puntual, Buosainesq presenta la 
siguiente solución: 

Para determinar los esfuerzos que una sola carga vertical concentrada induce 
sobre el suelo con las características anteriormente mencionadas, se utilizará la figura 
1, la cual ilustra en forme clara la solución al problema: 

nal owneenlación de la delleodán de aduerme en une mese de suelo, tdie ara carvi peded. 
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Donde: 

P .- Carga concentrada actuante, según la vertical 

X,Y,Z .- Son las coordenadas del punto dende se calculan los esfuerzos, referidos a 
un sistema cartesiano en donde el origen debe coincidir con el punto de 
apliacación de la carga P. 

r .- Es la distancia radial entre K y O. 

W . - El ángulo entre el vector posición de A (R) y el eje Z. 

Con una serie de cálculos Boussinesq logró llegar a las siguientes expresiones, 
las cuales nos proporcionan el valor del esfuerzo, que una sola carga puntual 
concentrada induce en cualquier punto de une masa de suelo: 

frz = 3 P Z' = 3 P Z'  
iri+z 2  114  

 

2 1 R 	21 

Escribiendo esta expresión en forma adlmencional tenemos: 

SI 

(rz 	Z2 	" P 

Po = 	3 

231 

P 

[ 

1(r/z) 2 1"  [ 	1 + 

)s/2 1 
21 

(rz = 

1 + 

Po 

(r/z)a 

Z' 

Donde: 

Di.- Esfuerzo normal vertical inducido al suelo. 
r .- 	La distancia radial de A'a O. 
Z.- 	La distancia entre el plano de aplicación de la carga y el plano en que se 

situa al punto en que se calcule el esfuerzo. 
P .- Carga concentrada actuante, según la vertical 

Po.- Es el valor de Influencia que se obtiene con la relación Hz y se puede 
determinar de manera rápida y sencilla con la tabla 7 (paga. 13 y 14) 
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1.2 CARGA LINEAS., 

Es otra forma en que se pueden distribuir las cargas en los estratos del suelo de 
una manera uniforme. A este problema, Boussinesq presento una solución basándose 
en la teoría de la elasticidad anteriormente mencionada, y en una ecuación matemática 
que sin entrar en detalles de la obtención de la misma, se presenta a continuación , 

Tz 	P 	y z2 	1 	1 	+ 	2  
2 I 	(x 2+z2) 	(x2+1,11-z2 )P1 [x2+y2+z2 	x2+z2  

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

FPI • Ilepreembill 	 esfuerzas en va ~oil sudo So Mecerle insii 

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

P • Son las unidades de carga por unidades de longitud. 

rz• Es el esfuerzo que se encuentra al origen de los ejes (x,y;) a una 
cierta profundidad localizado sobre el eje Z 

Con los parámetros m • xtz y n • ytz, se puede obtener la ecuación anterior en 
forma adimencional. 

  

	

Tz Z a 1 ,  	1 	+ 	2  

	

P 2 1 ' 	(11141)(ml+n1+1)11 	ma+n2+1 	m2+1 
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La igualdad (módulo de influencia "Po") se tabuló para facilitar el cálculo, 
quedando la expresión de la siguiente manera; 

Cz = P * Po 

P • Presión de carga 

Po • Módulo de influencia 

Nofundidad. 

Este método puede ser utilizado para el cáculo de la distribución de esfuerzos en 
zapatas corridas o muros desplantados directamente sobre el terreno, en muros de 
retención que soportan carpa, etc. tomando en cuenta las condiciones de la teoría de 
le eslasticided. Este método de cálculo es poco usual, por no decir nulo, en el cálculo de 
distribución de esfuerzos, cuando se utiliza una cimentación de tipo compensada, 

Po Fue tabulado por R.E. Fadum para facilitar el problema y encontrar l os 
diferentes valores de "m" y "n" por medio de la figura 8.( Ver pag. 15) 

1,3 CARGA UNIFORMEMENTE DleTRIBUIDA 

Si se desea encontrar el esfuerzo en un punto de una masa de suelo provocado 
por una área cargada uniformemente, a una cierta profundidad se podrá resolver con 
las siguientes ecuaciones hechas por Boussinesq, aplicando la teoría de la elasticidad, 

rz = w 2xyz(x4y0+za)% * x1+50+2z1  
41 	zi (x41,4za)+xly,  x2+1/1+z* 

+ ang.tag 2xyz(x4y4z1)41 
za(x1+1,4z1 )-xlys 

Esta expresión se puede escribir en forma adimensional con los parámetros m • 
x/z y n • y/z, de la siguiente forma : 

oir2 - 1 2mn(m2+n3+1)% * :04-n42 
w 41 (ni+n1+1)+min2  r nil+n1+1 

ang.tag 	2mn(ml+n1+1)41 
(ml+n3+1) 
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Se adopta e le igualdad como el módulo de influencia Wo, que ha sido tabulado 
por medio de la figura 9, ( Ver pag.16 ) para facilitar el cálculo. 

Cabe mencionar que los módulos de influencia son especificos para esfuerzos a 
una profundidad, situados en una esquina de la superficie cargada coincidiendo con el 
origen, corno se muestra en la figura 3. 

La ecuación u resuelve de una manera muy sencilla : 

O'zgW*Wo 

donde: 

W. - Carga actuante 

Wo. • Módulo de influencia 

El módulo (Wo) de influencia es obtenido por medio de la figura 9. 

Si se desean calcular los esfuerzos fuera del origen se tendrá que relizer el 
siguiente procedimiento: 

IMprewilsollm le I obliffiripart Worm en dr mei Nilo 1149 wm Iris oirdliniemuldi ourgeda 
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Donde: 

Se calcule un o'z' con la longitud y + y' , posteriormente se calcula a-z" con la longitud 
y' 	y únicamente con la diferencia de estos valores de esfuerzos se obtiene el esfuerzo 
en el punto deseado. 

Esto es: 

C'z + crz“ gin"' del punto deseado. 

Esta solución es comunmente empleada para determinar los esfuerzos inducidos 
bajo una área rectangular uniformemente cargada, como son losas y cajones de 
cimentación. 

1.4 	ESTUDIOS DE BURMISTER ACERCA DE LA DISTIBUCION DE ESFUERZOS 

Los estudios antes mencionados acerca de la distribución de esfuerzos, esten 
referidos a un estrato homogéneo de una sola cepa. Burmister realizó estudios en un 
sistema no homogéneo, el cual presenta les siguientes características: 

a) El sistema esta formado por dos capas de suelo. La primera es horizontalmente 
infinita, con un espesor finito, como se muestra en la figura 4. La segunda capa, la 
cual se encuentra debe» de la anterior, es semlinfinita. 

b) Cada une de les capea es homogénea, Isótopo y linealmente elástica. 

c) Se supone que le superficie de contacto entre las dos capas es continua, plana y 
rugosa. 
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Los estudios realizados por Burmister, dieron como resultado la figura 5, la cual 
nos permite obtener los coeficientes de influencia del esfuerzo vertical 74, para un 
sistema de dos capas, elásticas, suponiendo una carga uniforme vertical, superficial, 
circular y bajo el centro del área cargada. En la obtención del coeficiente de influencia 
es necesario conocer primeramente los valores de los módulos de elasticidad de las dos 
capas El y E2, mediante pruebas de placa. Para la obtención de la figura 6, se fijó la 
relación de Poisson de 0.5, para ambas capas. 

Burmister elaboró la figura 6, para evaluar la distribución de esfuerzos, bajo 
cualquier punto de una superficie circular, de radio igual al espesor de la primera capa 
esfuerzos. dicha figura hace una comparación de la distribución de esfuerzos propuesta 
por Boussinesq en un medio homogéneo. 

Cabe hacer mención de que Ion estudios realizados por Burmister, tienen su 
aplicación práctica en el diseño de pavimentos, más que en el diselto de edificaciones. 

Los resultados de la distribución de esfuerzos obtenidos con el sistema de dos 
capas, pueden considerarse aceptables por proporcionar en la mayoría de los casos, 
esfuerzos verticales menores, en comparación con la teoría de Boussinesq. Sin 
embargo a pesar de los esfuerzos realizados por investigadores acerca de le 
distribución de esfuerzos, disten de proporcionar soluciones que determinen de manera 
exacta dicha distribución. 
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1.5 DISTRIBUCION DE ESFUERZOS POR EL METODO DE NEWMARK 

Newmark presentó un método para el cálculo de la distribución de los esfuerzos 
verticales transmitidos por una área cargada a los estratos del suelo de un medio 
semlinfinito, tomando en consideración la leona de la elasticidad. 

Basando» en la ecuación del esfuerzo vertical bajo el centro de una área circular 
uniformemente cargada, la cual se presenta a continuación, Newmark propuso la 
siguiente solución: 

Ecuación del esfuerzo vertical bajo el centro de un área circular uniformemente 
cargada. 

(ft c  W 	1 - 	1  
1 + (r/z)2  /1 

Se puede escribir de la siguiente . forma pare facilitar el trazo de la Carta : 

Qz 	1 -( 	1 	) 
W 	 1+(R/Z) 2  
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Solución de Newmark. 

SI se le da el valor de 0.1 anlw tenemos que la relación riz • 0.27 donde el radio 
ra 0.27 z, donde Z es la profundidad a la cual se desea calcular los esfuerzos. 

SI se divide una circunferencia en un número de segmentos, cada uno de estos 
contribuirá con la misma magnitud de esfuerzo. Esto es que si dividimos en 20 
segmentos la circunferencia de po 0.27Z, cada segmento tendrá el valor 71 e DI W/20, 
entonces • 0.005 W. Donde 0.005 es el valor de influencia Ahora bien para seguir 
trazando la carta se da otro valor 51 ■ 0.2 y resulta que rlz a 0.40 eut> r • 0.402z, de esta 
manera se le van dando valores Crz y se van determinando las relaciones rtz para el 
trazo de le carta. 

Una vez trazada la carta se dibuja en papel transparente el área que va ser 
cargada con sus respectivas cargas, uniformemente distribuidas, se coloca en el centro 
de la carta el punto donde se desea conocer el esfuerzo. Se cuenta el número de 
segmentos de la carta y se multiplica por sus respectivas cargas obteniéndose asi el 
esfuerzo en el punto deseado. 

Este método es gráfico y es utilizado principalmente en edificaciones 
desplantadas sobre cajones o losas de cimentación, que presentan áreas con diferentes 
magnitudes de carga, asi como tamblen en las cimentaciones compensadas. 

VIGA ,Cio Le a  lipwonark 
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TABLA 7 

VALORES DE INFLUENCIA PARA EL CASO DE CARGA PUNTAL 

di Po rlz Po riz Po rta Po 
0.00 0,4/75 044 0,0221 1,17 0.0040 2.20 0,0050 0,01 0,4113 0,71 0.1411 1.01 0.0234 2.20 0.0049 
0.03 0.1170 0.71 0.1411 1.11 0.0020 1.30 0.0041 0.01 0.41[1 0,11 0,1110 1,55 0.0224 2.21 0.0017 0.04 0.4106 0.00 0,1214 1,84 0.0210 2.30 0.0041 
0.05 0.4145 0.11 0.1351 1.81 0.0211 2.02 0.0041 
0.01 0.4722 0,42 0,5370 131 0,020 2.34 0.0045 0.07 0,4711 0,13 0.1/11 1.59 0.0201 2.21 0.0044 
0.01 0,4101 0.14 0,1217 1.10 0.0200 2.11 0.0042 0,01 0.4410 0.11 0.1014 1.41 0.0105 2,31 0.0042 0.10 0,101 0.04 0.1104 0.42 0.0110 0.14 0.0042 
031 0.14/3 0.11 0.1106 1.43 0.0111 2.39 04011 0.12 0.4611 0.10 04130 0.44 0.0013 2.41 0.0040 0.11 0.4121 041 0.1110 1.45 0.0014 2.41 0.0040 
0,14 0.4141 0.01 0.0113 2.40 0.0110 PM 0.0001 0.12 0,4514 0.42 0.1041 1.11 0,0111 2,41 04031 
0.44 0.4112 032 0.1073 1.41 04111 /.44 0.0014 0,11 0.4444 033 0.1005 1.49 0,0043 2.0 0A037 0,11 0.4409 0.21 0.011 1.70 0.0010 731 0,0021 
0.10 0.1110 OJO 0.0404 1.71 0.0/01 2.41 0,0024 
0.20 0.1324 0,16 0.0113 1.12 0,0114 2.41 0.0011 0.21 0.4214 0.07 4.4112 0.11 0.0150 2.44 0.0034 
0.12 0.4142 0,01 0.0111 1.11 0.014/ 2.40 0.0011 0.23 0.4091 0,91 0,040 1.12 0.0144 2.51 0,0033 0,24 0.4101 LO 0,0444 1.10 0.0141 2.02 0.0012 
0.25 0,4102 2.01 0.0423 0.11 0.0114 2.61 0.0012 
0.04 0.4004 141 04102 1.11 0.0123 1.11 0,0017 0.21 0.4001 2,03 04111 1.10 0,0230 2.55 04011 
0,11 0,3104 1.04 0,0114 1.10 0.0111 2.51 0,0020 
0,20 0.2402 1.23 0.0144 131 0.0104 0.41 0.0000 
OJO 0,2141 1.04 0,0121 1.12 04171 I.» 0.0030 041 0X41 :.0' 031101 0.11 0,0021 1.11 0,0011 
0.37 0.3143 1,00 0,0411 1.14 0.0111 230 0.0429 
0,31 0.2441 2.21 0,0414 130 0.0110 0.11 0.0014 0.34 0.3411 8.10 0,0451 1.14 0.0114 1.11 0.0071 
040 0.1111 1.4412 1.11 0.0101 1.13 0,0001 
0.24 04521 1.1; 0.0114 1.41 0.0100 2.41 0,0021 
0.31 0.3441 1.10 0.1110 1.10 0.0107 2.0 0.0021 0.31 0,3402 hit 0,0106 OJO 0.0105 2,44 0.0015 
041 9.3301 2,00 0,011 1.01 0.020) 2.41 0.0025 0,10 0.3214 1.21 0,00(7 1.02 0,0101 1.14 04021 0.41 0.2111 1.1' 0.001) 0.13 0.0010 2.19 03421 
0.11 0.3141 :40 0,0131 1.11 0,0001 2.10 0.0024 0.43 0,3114 1.11 0,0016 1,00 0.0001 2.71 0.0004 
0.41 0,2011 1.00 0,0003 1,44 0.0013 2.'2 0.0023 0.10 0.3011 1.31 04101 1.41 0.0011 1,17 0.0072 0,11 0.2101 1,21 0.0410 1.01 0.0019 1.14 0,0021 
0.41 0.1110 143 0.0471 1.11 0.0011 2.11 0.0022 
0.41 0.2043 MI 04114 2.00 0.0012 1.14 0,0022 0,40 0.2101 7.11 0.0414 2.17 

11 :::::: 
0.0021 

0.10 0.2113 1.24 0,0443 0.11 0.0021 
0.41 0.2011 1.11 04413 1.03 0.0011 2./1 0.0021 
0.11 0.2121 441 0.0112 7.01 04010 2.90 0.0021 
0.03 0.18/1 1,11 0.0111 LO 0.0011 2.91 0,0020 
0.11 0.2011 1.30 0.0402 0,01 0.0011 2.02 0.0020 
0.80 0.2444 1.11 0.0113 1.01  0.0015 1.4/ 0.0010 
0,15 0.1111 3.31 0.0101 2.00 0,0013 2.414 0.0011 
0.11 0,0341 1.33 0.01/4 3.01 0,0012 1.10 0.0010 
031 0.7111 1.34 0.0110 2.10 0.0010 1.44 0.0014 0.54 03140 1.35 0,0101 2.11 0.0011 2.11 0.0011 
0.10 0,1214 1.7) 0.0)40 2,12 0.0011 7,11 0.0011 
041 CHO 1,3/ 0,0140 1.1i 0.0014 0,11 0,0011 
0.41 0,2111 1.31 0,031 1.74 0.1015 0.10 04111 
0.43 0,2010 1.10 0,0334 2.16 0.0014 1.11 0.0011 
0,11 0,2010 1.40 04111 1,31 0.0013 2.12 0.0011 
0.10 0.0111 1.41 0,0100 0.11 0.0042 0.13 0,0011 
0.411 0.1431 1.42 03302 2.01 0,0040 2.04 0.0021 
047 0.1110 1.41 0,0211 4.14 0.0000 2,0 0.0011 
0,0 0.1441 1,14 0,0241 2.23 0.0051 2.11 0.00/1 
0.11 0.1004 0.41 0.02112 3.21 0.0051 1.11 0,0011 
0.10 0.1141 1.44 0.0215 740 0.0014 3.11 0.0021 
0.71 0,1/21 1.41 0,0241 2.03 0.0008 1,10 0.0015 
0,11 0,1111 1,41 0.0241 2.24 04004 1.00 0,0015 0.73 0.3611 1.41 0,0207 1.20 0,0052 3.01 0.0015 
0./1 0,1403 140 0.0251 2.14 0.0002 3,02 0.0012 
0.71 0,3110 0.30 0,0245 2.11 OMR 3.03 0.0014 
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TABLA 7 

VALORES DE INFLUENCIA PARA EL CASO DE CARGA PUNTUAL 

riz Po ria Po el: Po Hz Po 

3.0* 0.0014 3.22 0.0011 3.40 0.0009 3.75 
3.05 0,0014 3.23 0.0011 2.41 0.0000 a 0.0003 
3.06 0,0014 3.24 0.0011 3.42 0.0006 3.90 
3.07 0.0014 3.25 0.0011 3.43 0.0000 
3.00 0.0013 3.26 0.0010 3.44 0.0000 3.91 
3.09 0,0013 3.07 0.0010 3.45 0.0000 a 0,0004 
3.10 0.0013 3.29 0.0010 3.46 0.0000 4.12 
3,11 0.0013 3.29 0.0010 3,41 0.0000 
2.12 0.0013 1.30 0.0010 3.40 0.0008 4.11 
3.13 0.0012 3.31 0.0009 3,49 04000 a 0.0003 
3.14 0.0032 3.32 0.0009 4,43 
3.15 0.0012 3.33 0.0009 3,50 
3.16 0.0012 3.34 0.0009 a 0.0007 4,44 
3.11 0.0012 3.35 0.0009 3.61 a 0.0002 
3.18 0.0012 3.36 0.0009 4.90 
3.19 0,0011 3.31 0.0009 3,12 4,91 
3.20 0.0011 3.30 0.0009 a 0,0006 a 0.000: 
3,21 0,0011 3.39 0.0009 3.74 6.15 
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CAPITULO II 

ESTUDIO DE LOS MOVIMIENTOS VERTICALES 

Se entendera por movimientos verticales (asentamientos), al hundimiento de una 
estructura, el cual es provocado por la compresión y deformación del subsuelo, Dicha 
compresión y deformación, se origina por diferentes motivos, los cuales se mencionarán 
mas adelante. 

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

a).- Los materiales granulares como gravas, arenas gruesas y medias, 
generalmente alcanzan su máximo asentamiento, en el instante en que se 
le aplica la carga, y este la conserva permanentemente. 

b).- El limo y la arena fina pueden alcanzar gran parte de su consolidación en el 
momento en que se aplica la carga, pero el asentamiento puede ir 
aumentando poco a poco a lo largo del tiempo, debido a que la presión de 
la carga desplaza parte del contenido de agua del suelo. 

c).- Las arcillas alcanzan parte de su consolidación al momento de aplicar la 
carga, pero como son plásticos, generalmente continúan su consolidación 
lentamente durante un largo periodo de tiempo. 

d).- El fango y el lodo orgánico son materiales no deseables para la 
construcción, pues es aventurado predecir cual será 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 quedará flotante. 

e).- Regularmente lo que preocupa en la estabilidad de las estructuras, son los 
asentamientos diferenciales que se le pudieran presentar, más que el 
asentamiento total de la estructura. 

fi.- Los estratos compresibles situados a poca profundidad del nivel de 
desplante del cimiento, constituyen un riesgo a la estructura, pues con el 
tiempo se pueden presentar asentamientos de consideración. 
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HA.- 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 vaclos que se encuentran dentro 
de la masa de suelo. En la actualidad no se cuenta con métodos que proporcionen 
valores exactos en cuanto al cálculo de asentamientos, pero existen soluciones que 
proporcionan resultados aceptables. 

Para llevar un estudio ordenado de los movimientos verticales, primeramente se 
estudiarán las causas que originan dichos movimientos. 

Las causas que originan loa movimientos verticales pueden darse bajo diferentes 
tipos de acciones, las cuales afectan de manera directa o indirecta las condiciones de 
trabajo del suelo, dichas causas se mencionan a continuación; 

a) Peso propio de la estructura. 

b) Consolidación del terreno. 

c) Cavernas debajo de las construcciones. 

d) Vibración y Sismos. 

e) Asentamiento catastrofico, producido al sobre cargar el terreno, 

f) Deterioro de le cimentación. 

g) Licuación 

h) Socavación 

I) Congelación 

J) Abatimiento del nivel de aguas freáticas, etc. 
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ASENTAMIENTOS INMEDIATOS 

Toda edificación experimenta un asentamiento Inmediato durante el periodo de 
ejecución de la obra, debido a las cargas que la superestructura transmite al suelo a 
través de la cimentación, provocando que este se comprima y sufra deformación. La 
magnitud con que dicho asentamiento se presentará, se encuentra en función del tipo 
de suelo en el que estará apoyada la estructura, de la forma en que las cargas de la 
estructura se distribuyan bajo la superficie del cimiento y del procedimiento construc-
tivo. 

La complejidad de las propiedades mecánicas de los suelos, la heterogeneidad 
derivada de su estratificación, hacen que el asentamiento de la construcción pueda 
preveerse con exactitud solo en condiciones excepcionales. Este no es un impedimento 
para que el análisis teórico de los asentamientos sea indispensable y útil, ya que los 
resultados permiten al ingeniero identificar los factores que determinan la magnitud y la 
distribución de los mismos. 

El análisis estructural de las edificaciones se basa en la hipótesis de que dicha 
estructura va hacer desplantada sobre una base indeformable, lo cual no se cumple del 
todo. Por tal motivo se debe realizar un estudio detallado del terreno donde se ubicará la 
edificación para evitar loe asentamientos no deseables en la edificación. 

CONSOLIDACION DE TERRENOS 

Una de las causas principales que produce asentamientos en los suelos es la 
extracción del agua de los mantos acuíferos del subsuelo. Dicha extracción provoca el 
desequilibrio de presiones en el agua, de la siguiente forma: se induce un flujo de agua 
dentro de la masa de arcilla; las fuerzas de filtración implican un Incremento de 
esfuerzos, en consecuencia se inicia un proceso de consolidación de la formación 
compresible. 

La consolidación es el resultado de la expulsión del agua, situada en los vacíos 
que contienen los suelos, misma que es provocada por las cargas de la estructura 
trasmitidas al subsuelo, esta deformación puede ser reversible en cierta medida al ser 
retirada la carga, pues el suelo nunca recuperara su forma original. 

En arcillas loe conductos o vados por donde se expulsa el agua son muy 
pequeños; consecuentemente el proceso de drene es muy lento, por lo tanto para que el 
suelo alcance el equilibrio se lleva mucho tiempo. 

La magnitud en que un suelo fino experimenta una consolidación, puede ser 
determinada auxiliandose de pruebas de laboratorio, tales como la prueba odométrica y 
la prueba de consolidación unidimenclonal. 
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CAVERNAS DEBAJO DE LAS CONSTRUCCIONES (MINAS) 

Las cavernas son grandes vados 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 extracción de minerales, energéticos, arenas etc. Los naturales, son 
aquellos que se originan, ya sea por la socavación de algún flujo de agua, la 
degradación de materia orgánica y por la formación geológica del lugar entre otras. 

Deberá tenerse mucho cuidado al construir sobre terrenos que se encuentren 
sobre cavernas o 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 ó cavernas, las cuales pueden ocasionar el colapso de las construcciones, 
al reacomodarse el subsuelo, Para darse una idea, de la localización de cavernas, 
existen planos que contienen algunas zonas donde se encuentran minas y cavernas. En 
estos planos el proyectista puede apoyarse para realizar un buen estudio de mecánica 
de suelos el cual determinará si el subsuelo se encuentra en condiciones de soportar 
alguna edificación. 

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

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

Derrumbar las cavernas y compactar el terreno. 

Apuntalar o ademar las cavernas, 

Desplantar la edificación, sobre un cimiento profundo (pilotes o pilas de 
cimentación). 

VIBRACION Y SISMOS 

Toda construcción desplantada sobre suelos no cohesivos, tienen la probabilidad 
de sufrir asentamientos excesivos, en presencia de vibraciones, dependiendo del grado 
de compacidad. Dichas vibraciones pueden ser provocadas por sismos, maquinaria, 
tránsito vehicular, hincado de pilotes, explosiones, terremotos. etc. 

En situación contraria se encuentran las construcciones desplantadas sobre 
arcillas, las cuales presentan un asentamiento pequeño en presencia de cualquiera que 
sea el caso de vibración. 
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Por tal motivo se debe de llevar a cabo un estudio de clasificación e identificación 
de los suelos del área donde se va ha construir alguna edificación, así como realizar 
monitoreos de vibraciones durante el proceso constructivo, para evitar asentatamientos 
indeseables tanto en la obra nueva, como en las edificaciones vecinas. 

ASENTAMIENTO POR SOBRECARGA: 

Este tipo de asentamiento es ocasionado 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 inclinación en el área de 
contacto suelo-estructura. Todo esto debido al incremento de las fuerzas cortantes 
transmitidas al terreno, a través del cimiento. Por tal motivo no se deben de incrementar 
por ninguna causa las cargas de proyecto. 

Una manera de dar mayor confiabilidad a las obras de Ingeniería en cuanto a 
asentamientos, es utilizar factores de seguridad adecuados, de tal forma que los 
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 cimentaciones de las edificaciones, las 
van deteriorando con el paso de loe años, provocando el debilitamiento de las mismas y 
por consiguiente un asentamiento en el mejor de los casos. A continuación se mencio-
nan algunos de estos agentes que atacan los diferentes tipos de materiales de 
construcción: 

El concreto es deteriorado y en algunos casos destruido por los sulfatos que 
contienen los estratos de suelo. 

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

Las maderas por ser material orgánico sufren debilitamiento 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 freático, este le sirve de protección conservando sus 
propiedades de resistencia por muchos años. 

Para proteger las cimentaciones de los agentes corrosivos antes mencionados, 
existen diferentes tipos de aditivos, los cuales cuentan con diferentes características 
dependiendo del material al que serán aplicados. 

ASENTAMIENTOS DEBIDOS A SOBRE CARGAS VECINAS 

Cuando se construye sobre un terreno que se encuentra aledaño a una 
edificación, esta última puede presentar un hundimiento inclinado debido a la influencia 
de cargas ( ver figura 10). 

La distancia a la cual dicho hundimiento, puede ser de consideración, dependerá 
de la magnitud de carga aplicada, del perfil del suelo y de las dimensiones del área 
cargada. 

Cuando el área cargada se encuentra sobre arena, los hundimientos adyacentes 
no son calculables, y las estimaciones solo podrán basarse en datos obtenidos de la 
experiencia relativa a casos similares. 

Los hundimientos en terrenos adyacentes a una construcción, por lo regular se 
presentan durante el período de ejecución de las obras, provocando daños a las 
estructuras vecinas de no tomarse las debidas precauciones. 

F. 10.. Inemenois de Me ntimienta •n N ~o adyacente ala sup•fficill ciresche 
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CONSOLIDACION PRIMARIA Y SECUNDARIA 

La permeabilidad de los suelos es de gran importancia en la consolidación de los 
suelos, la cual en un momento dado es la que determina la rapidez de los asentamientos 
en las edificaciones. El asentamiento en un suelo saturado solo se presentará cuando el 
agua que contiene el mismo pueda ser expulsada, y dicho asentamiento estará en 
función del tiempo. 

En arcillas los conductos o vados por donde se expulsa el agua son muy 
pequeños; consecuentemente el proceso de drene es muy lento, por lo tanto para que el 
suelo alcance el equilibrio se lleva muchos tiempo. 

CONSOLIDACION PRIMARIA 

Esta se produce durante la disipación de las sobre presiones intersticiales, la cual 
avanza con el tiempo de acuerdo a la teoría de la consolidación. Esta se presenta 
inmediatamente despues de averse aplicado las cargas de la edificación. Este tipo de 
consolidación solo se presentará mediante un ligero asentamiento de poca 
consideración, cuando se han realizados los estudios previos de mecánica do suelos. 

Por lo general en suelos friccionantes la consolidación primaria es de mayor 
importancia que los asentamientos posteriores debidos al peso propio, ya que se da la 
mayor magnitud de la deformación durante el periodo de construcción. 

CONSOLIDACION SECUNDARIA 

La deformación secundaria ocurre en lapsos de tiempo mucho más grandes y se 
produce cuando se han disipado casi en su totalidad las presiones intersticiales en el 
suelo, los parámetros 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 adquiere mayor compacidad, debido a la disminución de vacíos en el 
mismo. En la figura 11 se puede ver las curvas de esfuerzos efectivos en función de la 
relación de vacíos para un suelo normalmente consolidado. 
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La disipación de las sobre presiones se encuentran relacionada con el espesor, 
permeabilidad y condición de drenaje del estrato de suelo, lo cual quiere decir que a 
mayor espesor, mayor será el tiempo que tardaran en disiparse las presiones en el 
suelo. En un estrato delgado unicamente se presentará la consolidación primaria o 
instantánea. 

La magnitud de la consolidación secundada se acostumbra representada con la 
pendiente "C" que se encuentra situada en la parte final de la curva de consolidación 
como se muestra en la figura 12 semllogaritmica de velocidad de consolidación. 

La consolidación secundada es máxima para suelos plásticos y orgánicos. 
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m'As Curdo de velocidad* conwardeciOn. 

PRECONSOLODACION DE LOS SUELOS 

La preconsolidación de los suelos puede determinarse mediante la prueba de 
compresión confinada, la cual permite ver la relación que existe entre la presión 
vertical, el asentamiento y el tiempo, esta prueba también es conocida como prueba 
odométrica ó de consolidación odométrica. 

Dicha prueba se realiza con una muestra de suelo completamente confinada por 
anillo metálico, ale cual se le aplica una carga uniforme en las partes superior e Inferior 
de la muestra de suelo, a través de dos piedras porosas, provocando una deformación 
en el mismo, la cual será medida con un micrómetro de carátula. La prueba requiere de 
varias horas, aún cuando la muestra sea muy delgada, debido a que la deformación se 
presentará con le rapidez a la cual sea expulsada el agua por las piedras porosas. Esta 
se realiza en etapas, en cada una de ellas se incrementa la carga constante, hasta que 
la deformación cesa, cuando esto sucede se aplica un nuevo Incremento de carga y el 
procedimiento se repite. 

Los resultados se presentan en la gráfica 13 (curva elogp), que por conveniencia 
se hace en una escala logarítmica, la cual muestra los incrementos de carga y la 
disminución de vacíos que presenta el suelo. 

La prueba se realiza a las arcillas de sedimentación natural completamente 
remoideada en laboratorio con una humedad cercana al limite liquido. 
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ORP.F.13 Curve de Preconsolldaelón de loe sueles 

En la gráfica 13, se representa la curva de compresibilidad en el tramo 14m, en la 
cual se puede observar la linea casi recta a la que se le denomina linea de consolidación 
virgen o rama virgen. Si se Interrumpe la carga, la muestra sufre una expansión al 
aumentar los vacíos del mismo, como se muestra en el tramo m•m'; al incrementar 
nuevamente la carga, la curva pasa ligeramente por debajo del punto m, y desciende al 
acercares ala carga Po aproximandose a la rama virgen.SI a una carga Po", se le repite 
la misma operación se observa que la curva se comporta de la misma forma que n•n'. 

Al ser descargada la muestra en estudio, como se muestra en el tramo de la curva 
m•m', en ese momento se dice que se encuentra preconsolidada o sobreconsolidada, al 
haber existido una presión de preconsolidación. 

Para estimar el valor de la carga de preconsalidación (Po), conociendo 
únicamente los valores de m' y n, A. Casagrande ideo un procedimiento gráfico. Esta 
presión representa la carga máxima a la que ha sido sometida el suelo en su historia 
geológico, y que por algún motivo (erosión), ha sido removida dicha carga. 

Una vez teniendo localizado el tramo de la curva m'- n, donde es evidente que 
existe preconsolidación, se localiza el punto de máxima curvatura (T), (como se muestra 
en la fig.14), se traza una horizontal (h) y una tangente (t) a la curva, partiendo del punto 
"T", se localiza una bisectriz a (h) y (T), y se prolonga la rama virgen hacia arriba hasta 
interceptar la bisectriz, en este punto se traza una vertical, la cual va ha representar el 
valor de le presión de preconsolidación 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 consolidación al Incrementar la 
carga, de la manera siguiente: 

AH ft Ae * H 	H.- es el espesor total del 
1+ so 	 estrato de suelo. 

compusiese ..11:11- loo % I 4 II I 

PUJO .. esipme wit ~o» bilemlnuolion di apenlitárto * my« Po inda 
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En la gráfica semllogaritmica de la figura 15 se puede observar la magnitud del 
asentamiento total al ser sometido a un incremento de presión AP. La magnitud de dicho 
asentamiento total bajo un incremento de presión AP, disminuye, en cuanto mayor sea la 
presión efectiva Inicial. 

Si el máximo espesor de suelo sobreyacente que el subsuelo haya soportado a lo 
largo de su historia geológica se hubiese erosionado parcialmente, el asentamiento 
debido al incremento de carga AP resultará mucho menor, independientemente del 
hecho de que la curva de compresión virgen permanezca inalterada. 

CALCULO DE ASENTAMIENTO ELASTICO 

El método elástico como se mencionó en el capitulo i, tiene sus limitantes debido 
a la evaluación de los parámetros que se deben utilizar en los procedimientos de 
cálculo. 

El módulo de elasticidad y la relación de Polason, resultan con ciertos márgenes 
de error (por los medios de obtención), para diferentes tipos de suelo, por lo que en el 
futuro se deberán sustituir por parámetros más representativos. 

En materiales granulares este método no ea aplicable, al no ser cumplida la 
hipótesis de la elasticidad antes expuesta. 

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

az =1  3P  
2 z' 

Aplicando la ley de Hooke e integrando se tiene 

d/o= az dz 
E 

,= 3P 	dz - 3P {1/z] 
2nE Ja  za 	2nE a 
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E.- Es el módulo de elasticidad 

7i= 3P 
2nEz 

La integración se realizo del nivel Z ri Z hacia abajo, 

Para calcular los desplazamientos verticales, Boussinesq obtuvo una fórmula en 
la cual dicho desplazamiento se calcula a una profundidad Z y un radio vector R. Se 
necesita conocer el módulo de Poisson µ . 

Fórmula obtenida por Boussineq : 

(0- 	P (19) ( 2 (1-p) + (2/R): ) 1 
2nE 	 R 

Para puntos situados bajo la carga la fórmula anterior se reduce a: 

(4 	P 	(1 + p) (3 - 2p) 
2nEz 

Para µ a 0.5 las ecuaciones anteriores tienen el mismo resultado. 

(- 3 P .. 	P 	(1 + p) (3-2p) 
2nEz 	2nEz 

Las ecuaciones anteriores obtenidas por Boussinesq proporcionan el 
desplazamiento elástico vertical bajo la carga, despreciando la consolidación vertical 
que se pudiera presentar. 

ASENTAMIENTO ELASTICO BAJO CARGAS DISTRIBUIDAS 

Para poder llevar a cebo el cálculo de un asentamiento elástico bajo carga 
distribuida, es necesario tomar en cuenta las siguientes consideraciones: 

a) Una área circular uniformemente cargada. 

b) Dicha área debe ser flexible en la frontera superior de un medio semiinfinito, 
elastico, homogéneo e is6tropo. 
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La deformación vertical se calcula al centro del área cargada, por medio de la 
siguiente ecuación : 

Sc = (1-g,) P 	D 
E 

Donde : 

	

D.- 	Diámetro de 	la superficie cargada 

µ, - Relación de Poisson 

E . - Módulo de elasticidad. 

Para el cálculo de deformaciones verticales que se presentan en la periferia del 
área cargada se tiene : 

Sp = 2 (1-10) P D 

	

n 	 E 

Pare calcular el asentamiento promedio del área circular se tiene la siguiente 
expresión: 

Sm = 8 (191) P D 

	

3n 	 E 

En el caso particular en donde la carga se encuentra situada sobre una placa 
rigida, la carga media por unidad de área estará dada por : 

Pm= P 
Area Circular 

Para calcular el asentamiento en cualquier punto del área cargada se tiene la 
siguiente ecuación. 

	

Sr .., n 	(1-µ1 ) Pm 	D 

	

9 	 E 

Para evaluar los asentamientos verticales utilizando las ecuaciones anteriores, es 
necesario conocer correctamente el módulo de elasticidad y módulo de Poisson. 
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CALCULO DE DEFORMACIONES ELASTICAS 

El asentamiento elástico que se presenta en una área flexible al momento en que 
se aplica una carga uniforme, ae puede calcular con la fórmula que Integra la solución 
de 8oussinesq: 

AHe • W a (1-10) If 
E 

Donde: 

	

ANe . - 	Deformación elástica o inmediata. 

w . 	Carga uniforme. 

• - 	Ancho de la cimentación 

p 	- 	Módulo de Poiseon. 

	

E , - 	Módulo de elasticidad. 

	

if . - 	Factor de influencia o de forma. 

En la siguiente tabla se representan distinta valores de Pf (según Zeevaert), los 
cuales se encuentran en función de le geometria del área cargada: 

FORMA OEL AREA VALOR. 	DE 	INFLUENCIA 

CENTRO ESQUINA MEDIO 
CUADRADA 1.12 0.56 0.95 

RECTANGULAR 	L/13..2 

L/B=5 

L/B=10 

1.52 0.76 1.30 

2.10 1.05 1.83 

2,54 1.27 2.20 

CIRCULAR 	Diametro ia B 1.00 0.64 borde 0.85 ... 
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Cuando se aplican cargas uniformemente distribuidas sobre un área rigida, el 
cálculo de asentamiento se realiza de la misma forma que en un área flexible para el 
centro de la figura, afectando el resultado por un factor que se encuentra en función de 
la profundidad de desplante, los cuales se representan en la siguiente tabla: 

0 a 0.5 B 0.85 

B 0.90 

1.5 B 0.95 

2 B 1.00 

La expresión anterior se encuentre sujeta a las siguentes condiciones: 

a).- La ecuación supone que las cargas se aplican uniformemente en un suelo 
homogéneo, isótopo y elástico. 

b).- Se debe evaluar correctamente los valores de los módulos de elasticidad y 
polason. 

DEFORMACION ELASTICA EN ZAPATAS DESPLANTADAS EN ARENA 

El criterio de Terzeghl y Peck para le solución al problema acerca de los 
asentamientos en zapatas desplantadas sobre arena, es el más utilizado por relacionar 
la resistencia a la penetración estender (No. de golpes), la presión de contacto limitada 
a un valor tal que produzca un asentamiento máximo de 2.5 cm y diferencial de 1.9 cm y 
diferentes anchos de zapatas. (Ver figura 16) 
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Esta zapata es utilizada cuando esta se encuentra desplantada sobre arenas 
secas o parcialmente saturadas, como pueden ser SI, SP, SW, del Sistema Unificado de 
Clasificación de Suelos (SUCS), 

Cuando se trabaja sobre gravas o una mezcla de las mismas con arenas, se 
recomienda hacer exploraciones, según se requiera, con pozos a cielo abierto y estimar 
su compacidad por otros métodos. 

Cuando una construcción va a ser desplantada sobre arenas saturadas o muy 
sueltas < 5 golpes), o cuando existen cambios del nivel freático,se recomienda utilizar 
otro tipo de cimentación tales como pilas o pilotes. 

Cuando se va a trabajar sobre arenas con mayor capacidad de carga y se 
requiere calcular la presión de contacto admisible (qe), se toma en cuenta el efecto de 
sumersión, esto es : 

Si: 

Df1B 13 1 —> qe se reduce en 113 

0118 < 1--> qa se reduce en la 
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DEFORMACIONES ELASTICAS DE CIMENTACION DESPLANTADAS 
SOBRE ARENAS 

Terzaghl y Peck muestran la siguiente tabla la cual contiene los valores de 
capacidad de carga unitarios admisibles, para cimentaciones a base de losas 
desplantadas sobre un suelo arenoso, esta tabla supone que la losa de cimentación 
tolera asentamientos diferenciales entre columnas de 2 cm. y un asentamiento de 5 cm, 
como máximo sin dañarse, 

CAPACIDAD 11:11A -, < ' SUELTA: ;' MEDIA ''' ' COMPACTA: MUY COMPACTA` 

DE 1<iitÉll 	»I,  ' < '': 	'- 	'• '' t  '" 	. ' 	'. ''' 

No, de golpes < 10 10-30 30-50 > 50 

• 
qa 	(Ton/m2) requiere 

compactarse 
7-25 25-45 45 

Loe valores de la tabla son validos si se toma en cuenta los siguiente : 

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

b) El nivel de aguas indo.' se encuentran muy cerca o por encima del nivel 
de desplante de la losa de cimentación. 

o) 	Se supone que la losa de cimentación distribuye uniformente las cargas. 

81 el nivel de aguas friáticas se encuentra a una profundidad mayor de 0,5 B, o al 
el espesor del estrato arenoso es mayor o igual del ancho de le cimentación, puede 
dense un valor mayor e la capacidad de carga. 

Cuando una losa de cimentación 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 área rectangular flexible Steinbrenner da una solución al 
problema de asentamiento en una esquina de un área rectangular uniformemente 
cargada. 

El asentamiento elástico entre la superficie y la profundidad, se calcula de la 
siguiente manera: 

ád at q 13 	[(1-pt) Fi + (2.-µ-202 ) F2 J = q B 
E 
 Fµ 

Donde: 

A d.- Asentamiento en la esquina de un área cargada. 

F1 y F2 .- Factores de influencia están en función de DIB Y UB, los cuales se 
obtienen por medio de la figura 17. 

E .- Módulo de elasticidad del estrato (T1n0). 

O .- Profundidad del suelo (m) 

13 .- Ancho del cimiento rectangular (m). 

1: Longitud del cimiento rectangular (m) 

q .- Carga uniforme repartida (Thni). 

En un suelo homogéneo, los asentamientos podrán ser calculados con la 
ecuación anterior haciendo Z.z 

Cuando existen estratos con cotas 21, Z2, 	 ,2n, al igual que módulos de 
elasticidad, el asentamiento total se obtiene sumando el de cada estrato, el 
inconveniente que presenta este procedimiento es que no toma en cuenta la influencia 
de las diferentes rigideces para la distribución de loa esfuerzos. 

Para el suelo compuesto por número de estratos con diferentes módulos de 
Poisson, elasticidad y a diferentes profundidades, la deformación en una esquina del 
área cargada se calcula con la siguiente expresión: 
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11.2,- MOVIMIENTOS POR CONSOLIDACION 

TEORIA DE CONSOLIDACION 

La consolidación es la disminución gradual de los vados al ser expulsada el agua 
que contienen los suelos, provocada por una carga constante. 

El efecto mecánico de una capa elástica sometida a una carga constante con 
•especto a la baja permeabilidad y al tiempo, fue demostrado por la analogía mecánica 
le Terzaghi, como se muestra en la Fig, 18 
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Esta consiste en un dispositivo que consta do un recipiente 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 presión constante, 
los resortes se encuentran sin deformación debido a que toda la carga es soportada 
por una sobre presión hidrostática P =h r  w en este momento la altura del agua de los 
tubos piezométricos sube a una altura h uniforme. 

En corto tiempo parte del agua habrá salido y loe resortes empezarán a soportar 
parte de le carga, pero los compartimientos inferiores permanecerán llenos sin sufrir 
ninguna alteración. 

Para este momento la altura de los tubos piezométricos varia, situandose la 
isocrona en la curva "ti" que se confunde con la horizontal ala altura tu. 

En este momento existe una disminución de espesor en el conjunto de pistones y 
resortes que va ha ser igual a Si. 

Al trascurrir del tiempo los niveles de agua en los tubos piezométricos 
descienden como se indica en la isocrona te, hasta que finalmente después de mucho 
tiempo la presión hidrostática se hace muy pequeña y ;opresión final adquiere el valor 
Sise 
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ASENTAMIENTO INICIAL 

Al cargar un terreno, este presenta una deformación del conjunto antes que se 
presente una consolidación, esta deformación se presenta con gran rapidez, que puede 
decirse que se produce a volúmen constante (en medio saturado), al no tener tiempo de 
expulsar el agua, El incremento de presión inicial se puede calcular con las fórmulas de 
Boussinesq, 

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

Si = q * B 1 - 	Iw 
E 

q ■ (densidad de carga) 

■ ancho de la zapata 

E a módulo edométrico f(z) 

Para volúmen constante se tiene que 14 e 0.5 

Para determinar el coeficiente de Influencia I, es necesario conocer las 
dimensiones de la zapata y el punto donde se desea calcular el asentamiento. 

La siguiente tabla proporciona los valores del coeficiente de Influencia para las 
formas mas usuales de zapatas: 
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Rectangular 

L/BE: 2 1.53 0.77 1.30 

lif3113 1.78 0.89 1.52 

LJB il 5 2,10 1,05 1.83 

UBR10 2.58 1.29 2.25 

Circular 1.10 0.64 0.85 

Para zapatas rígidas el coeficiente de influencia es ligeramente inferior (0.78 si es 
circular y 0.88 si es cuadrada). 

En el odómetro este asentamiento inicial no puede detectarse por que la 
deformación debe producirse a volúmen constante y el aparato impide las dilataciones 
laterales. 

El problema con la aplicación de la expresión, estriba en la dificultad para 
determinar satisfactoriamente loe valores E y µ. 
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ASENTAMIENTOS SUPERFICIALES DESDE EL PUNTO 
DE VISTA DE CONSOLIDACION. 

ASENTAMIENTOS EN ZAPATAS 

Una cimentación hecha a base de zapatas, desplantadas sobre suelos de estratos 
blandos, presentan asentamientos de consideración, aún cuando las presiones 
transmitidas al suelo sean pequeñas. 

Los asentamientos que se presentan en este tipo de cimentación están 
determinados directamente por la relación de vacíos. Los asentamientos con las 
condiciones antes mencionadas pueden estimarse con las siguientes ecuaciones: 

AH = áe H 
1+e 

Y 

AH =  Cc  H log 	Pc + Ap 	 Pers arcilla normalmente 
1+eo 	Po 	 consolidadas 

ASENTAMIENTO EN LOSAS DE CIMENTACION 

Para el caso de una fosa de cimentación los asentamientos son menores, 
comparados con las zapatas, bajo las mismas condiciones de trabajo. Esto depende 
directamente del tipo de suelo, las presiones que transmita la superestructura y de la 
profundidad de desplante, el procedimiento para la estimación de los asentamientos es 
el mismo que para las zapatas. 

Para una misma presión las losas de cimentación trasmiten loa esfuerzos a una 
mayor profundidad que las zapatas. Las losas de cimentación transmiten en forma 
distribuida las cargas al suelo, compensando las presiones sobre zonas blandas y 
firmes en forma más regular que el de una cimentacion a base de zapatas. 

Las zapatas y losas de cimentación pueden apoyarse y trabajar conjuntamente 
con elementos de una cimentación profunda ya sea en forma Independiente o 
conjuntamente, permitiendo con esto una distribución óptima de cargas al subsuelo. 

Las presiones efectivas de los suelos aumentan a mayor profundidad, 
proporcionando con esto mayor capacidad de carga ala cimentación. 
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El asentamiento de pilas en arcillas blandas normalmente consolidadas 
probablemente sea grande , aunque la carga neta en la base sea pequeña. Por lo tanto 
usualmente las pilas no son económicas, ni sastifactorias a menos que penetren en 
arcillas relativamente firmes a profundidades considerables o descansen en arcillas 
preconsolidadas firmes o duras. 

En caso de que los asentamientos diferenciales fueran excesivos utilizando una 
cimentación superficial se deberá pensar en una compensación de suelo o en algún otro 
tipo de cimentación (profunda). 

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

ASENTAMIENTO EN CIMENTACIONES PROFUNDAS 
DESDE EL PUNTO DE VISTA DE CONSOLIDACION 

Los asentamientos que se presentan en cimentaciones profundas, estan 
en función del tipo de suelo, la permeabilidad del mismo, nievel de aguas freáticas y 
de la forma en que se transmiten las cargas a los estratos subyacentes, conociendo 
estos factores se pueden calcular los asentamientos probables y el tiempo en el cuál 
se presentarán. 

El análisis de movimientos verticales en estratos de arcilla y los 
plásticos, se considera de gran Importancia debido a la facilidad y magnitud que en 
estos estratos se presentan. 

El método para calcular el asentamiento en un punto, generalmente 
consta de los siguientes pasos: 

1.- Cálculo de presión efectiva inicial, al centro del estrato. 

2.- Cálculo del incremento de presión debido a la sobrecarga aplicada 
directamente debajo del punto en estudio y a la mitad del espesor del estrato. 

4.- Determinación dele compresibilidad del estrato. 

3.- Se procede al cálculo del asentamiento. 

El cálculo del asentamiento de cimentaciones profundas en suelos 
arcillosos y arcillas normalmente consolidadas, se realiza al igual que en las 
zapatas, les cuales han sido estudiadas anteriormente en este mismo capitulo. A 
continuación se presentan algunas consideraciones de asentamientos en 
cimentaciones profundas. 
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Los pilotes de fricción pueden usarse en grupos para soportar zapatas, losas o 
cajones do cimentación; su función es transmitir las cargas a una profundidad 
considerable del subsuelo, donde los valores de la presión efectiva "Po" son 
mayores que cerca de la superficie. Haciendolo así los pilotes pueden reducir el 
asentamiento a una cantidad menor que la que se producirla en un cajón de 
cimentación sin pilotes; además la carga se distribuye al suelo por fricción a todo el 
largo del fuste de los pilotes, evitandose as( grandes concentraciones de esfuerzos. 

El asentamiento de un grupo de pilotes de fricción puede calcularse con 
la suposición de que la arcilla comprendida entre la cabeza de los pilotes y el punto 
que señala su tercio Inferior es Incompresible 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 fricción aumenta con el número de ellos, en forma muy parecida a como aumenta 
el asentamiento de una zapata en arcilla cuando su tamaño aumenta. Una forma de 
compensar los asentamientos de un grupo de pilotes es reduciendo la carga 
admisible por pilote de alguna manera arbitraria conforme aumenta el número de 
pilotes en el grupo. 

Si se piensa en pilotes de punta, es común que el problema de 
asentamiento sea de escasa significación, pues el estrato de apoyo de los pilotes, 
aún siendo de naturaleza cohesiva deberá tener una rigidez y resistencia tales que 
excluya los problemas de asentamiento al tiempo en que se presente un sismo o lo 
que puede ser más 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 pilotes, No ea muy común hacer una 
estimación de la magnitud del asentamiento, pues los mejores resultados se 
obtienen realizando pruebas de carga de larga duración en un pilote hincado en 
arcillo firme hasta que adquiera una resistencia adecuada. 

El análisis de asentamientos en cimentaciones parcialmente 
compensadas, se realiza aplicando la teoria de consolidación de Terzaghl 
anteriormente mencionada. Frecuentemente limita la parte de la presión de la 
estructura que pudiera quedar sin compensar obligando a realizar excavaciones de 
la profundidad necesaria para la compensación suficiente. 
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11.3.- MOVIMIENTOS POR EXPANSION 

Al contrario de la consolidación las expansiones se presentan en los suelos 
cohesivos, los cuales al ser descargados, al realizar una excavación, tienden a 
expanderse, por recuperación, provocando el aumento de la relación de vacíos. 

El calculo se las expansiones, es similar al de la consolidación, con algunas 
consideraciones que mencionaremos a continuación: 

	

tHe 	= W B (1 - 	If 
E 

Donde: 

E .- Módulo de elasticidad. 

W .- Peso del suelo excavado. 

Ancho del área excavada. 

.- Relación da Poisson 

11.4 COMPORTAMIENTO EN EL CONTACTO SUELO ESTRUCTURA 

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

La mayoría de las cimentaciones son flexibles en cierto grado. Cuando una 
cimentación no es suficientemente rígida para soportar los asentamientos diferenciales 
del suelo, o cuando no es suficientemente flexible para acomodarse a la deformación 
del suelo, se producen agritamientos, tanto en la cimentación como en la super 
estructura. 

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

	

ti = El 	 M.• Momento flector 

	

r 	1.- Momento de Inercia de la viga 
E; Módulo de Yeung del material 
r.- 	Radio de la curvatoria.  
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PRESIONES DE CONTACTO EN ZAPATAS RIGIDAS 

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

SI el suelo se encuentra constituido por material perfectamente elástico, arcilloso 
o arena con capas de arcillas blanda, la zapata adquiere la forma de una curva poco 
profunda. Para que se realice un asentamiento uniforme será necesario analizar las 
cargas del centro hacia las orillas. 

Por el contrario cuando una zapata se encuentra desplantada sobre arenas, la 
mayor parte de las cargas se encuentran en las orillas, consiguiendo que la distribución 
de cargas sea de las orillas hacia el centro. 

Una distribución ideal de cargas, serle analizar las cargas de un mínimo en el 
centro de la zapata a un máximo en los bordes, dicha distribución se presenta en una 
zapata rígida. 

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

Un cálculo basado en la teoría de elasticidad demuestra que la carga se 
distribuye de 0,79 del centro hasta un valor Infinito en los bordes. 
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Cuando la zapata descansa sobre un material elástico real la distribución de 
carga seria de 0.7qa en el centro y un valor finito de qc en los bordes, la cual permite 
que el material pase se un estado elástico a un semiplástico o plástico, como se muestra 
en la figura 20. 

 

 

q 

 

  

Al aumentar la carga su distribución cambia de los bordes hacia el centro. 

Cuando la base de la zapata es lisa la distribución de cargas es uniforme, al 
Instante rompe por deformación plástico como se muestra en la curva Cu; y la C2 en 
termino institucional. 

Cuando una zapata ya sea rigida o flexible, se encuentra desplantada sobre arena 
seca sin cohesión, para cualquier carga la presión decrece de un máximo en el centro a 
cero en los bordes. 

El comportamiento que presenta una zapata desplantada sobre arena seca sin 
cohesión es de un máximo en el centro canalizando la carga a un mínimo en los bordes: 
Esto sin importar si la zapata es rígida o flexible. Fig. 21a ; Sin embargo cuando se 
encuentra sobra una subrasante de características Intermedias de suelos puramente 
cohesivo o sin cohesión, la presión es distribuida de un máximo en los bordes y un 
minimo en el centro (Curva C1), al Incrementar la presión, esta se incrementa en el 
centro, mientras que en los bordes permanecen constante, al instante en que existe una 
presión tal capaz de provocar una rotura la presión desciende del centro hacia los 
bordee (Curva Cu): fig. 21b, 
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REACCION DE LA SUBRASANTE EN CIMIENTOS RIGIDO S 

Como se vio en el texto anterior no existe una relación simple entre las 
características de las cimentaciones y la deformación provocada por los diferentes 
incrementos de presión, de zapatas rígidas, Sin embargo cuando se trata con zapatas 
flexibles, el problema en cuanto al comportamiento suelo estructura, se complica a ún 
más; sin embargo es necesario tener conocimiento del posible comportamiento, 
mediante hipótesis. 

La teoría de la reacción de la subrasante de una área cargada actúa 
independientemente de la carga que actúa sobre los elementos adyacentes. 

Ka 	 P Presión ficticia (glcmi) 
S 	 S • Asentamiento (cm) 

KG= Reacción de la subrasante 
(graicrni). 

Al tratarse de zapatas rígidas, es de suponerse que la distribución de cargas es 
lineal o plana, además se deben de cumplir las siguientes condiciones estáticas. 
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a).- La reacción de la subrasante debe ser Igual a las cargas que actúan sobre 
el mismo. 

b).- El momento resultante en cualquier punto debe al igual al momento de 
reacción. 

Ejemplo: 

CE- Resultante de las fuerzas verticales 

a.- Distancia a la que actúa 

B.- Ancho de la base de la zapata rigida 

Reacciones de la subresante 

Ejemplos 
E3 

11111111» 
110. 22 
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Se supone que actúa mediante condiciones estáticas de las cuales resultan dos 
ecuaciones y de estas se puede obtener los valores de la reacción Pa y Pb. 

Q - 1/2 B (Pa + Pb) 

Qa = 1/6 B2  Pa + 1/3 B2  Pb 

2Q  - Pa Pb 
B 

Qa = 1 I32  Pa + 1 132 	•- Pa 
6 	3 	B 

Qa = Pa ( 1 Ba) + 2 BQ 	PaBa 
6 	3 	3 

Qa -  2 BQ  = Pa 	1 B2  - B2  
3 	6 	3 

Qa -  2BQ  
3 	= Pa 

1 B: - B: 
6 	3 

Se puede observar que las ecuaciones anteriores no utilizan la constante Ke, lo 
cual quiere decir que le distribución de cargas, es independiente de la compresibilidad 
de la subrasante. 

Una vez encontrado el valor de Pa, se sustituye en cualquiera de las ecuaciones, 
para obtener el valor da Pb. 

Cuando la resultante de la suma de cargas pasa por el centro de gravedad de la 
zapata, la distribución será uniforme y tendrá el valor de CIA, 

La rigidez o flexión de la zapata y el valor de Ks son parámetros importantes para 
la distribución de lo reacción de le subrasente. 

En la figura 23 se representa la sección transversal de una losa de cimentación 
que descanza sobre une subrasante elástica. A causa del asentamiento las presiones de 
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reacción disminuyen del centro hacia los bordes de la misma. En ciertas ocasiones los 
bordes llegan a levantarse, provocando que las presiones de reacción en estos puntos 
sean nulas. 

r • 

 

, r 

 

Las ecuaciones que se utilizan para el cálculo de la reacción de la subrasante, 
todas contienen el coeficiente Ks (reacción de la subrasante). Por lo tanto este 
procedimiento requiere de estudios muy laboriosos que resultan muy costosos para 
aproximarse a un valor aceptable para determinar la reacción de la subrasante, y por 
consiguiente no se justifica , a menos de que la aplicación de la teoría conduzca a una 
reducción considerable del costo de la estructura. 

A petar de que las hipótesis antes expuestas se salen un poco de la realidad, los 
resultados se encuentran dentro del margen de seguridad. 

Las presiones admisibles o de seguridad de los suelos están determinadas 
principalmente por la presión media de contacto y por las presiones sobre capas más 
blandas situadas a cierta profundidad por debajo de la profundidad de desplante. 

Estas presiones se pueden calcular suponiendo que se distribuyen 
uniformemente sobre áreas determinadas en tales capas por planos a 30 grados con la 
vertical. 

Para rocas fisuradae se tiene que la carga admisible Po, es especificado por Po 
< qu/5 ; lo cual especifica a una coeficiente de seguridad muy alto ( Pacif, Cost, Building, 
Oficiales ), 

Fs 
	

Pmáx > 13.8 
Po 
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Cargas admisibles usuales, suponiendo rocas sanas. 

Tipo de Rocas o Suelo 	 Carga admisible Kg/cm* 

Rocas ígneas cristalinas (granito, basalto etc.) 	  100 

Rocas metamórficas, folladas (esquisto, pizarras) 	  40 

Rocas sedimetárias (arenisca, caliza etc.) 	  16 

Pizarras duras 	  10 

Hardpan (mezcla de arena y grava cementadas, muy compactas) 	 10 

Arenas y Gravas (según la densidad véase aig. tabla) 	  0.6 

Arcillas ( según consistencia) 	  0.4 

Estos valores pueden incrementarse al asegurse de que se trata de rocas 
completamente sanas, mediante sondeos. 

LIMITES APROXIMADOS DE LAS CARGAS ADMISIBLES DE GRAVAS 
Y ARENAS 

, 	, 	. 	'• 	• 
DanMdad Relativa'...... - 	•-- 	—: 	, 	' 

'` 	2 	7 	' 	. 	•,. 

. 
''. Numero de pdpá con ei ,  

., 	' 	.. 	. 	.: 
.-. 	. 	- 	.,...-:..... 	-....•• 	' 	-- 

.1, 
9 	'', 	eii 	-', 
.1. 	.7,',:r. 	4,, 	4 	:'", 	' 

compacta más de 30 3.0 - 	6.0 

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 presión de movimientos 
vibratorios (maquinaria, tránsito vial, sismos etc). 

Es muy Importante realizar un estudio de mecánica de suelos en las áreas donde 
se pretenda construir, el cual dará parámetros para elaborar un proyecto de 
cimentación adecuado a cada tipo de construcción. 
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CAPITULO III 

CAPACIDAD DE CARGA 

A la máxima intensidad de carga que una estructura transmite al subsuelo sin que 
se presente falla a la resistencia al esfuerzo cortante, se le llama capacidad de carga. 

Existen diferentes tipos de falla, de las cuales se pueden diferenciar las 
siguientes: 

1.- Falla por corte general 

2.- Falle por corte local 

3.- Falla por punzonami ento 

Falla por corte general.- Ocurre cuando existe área de deslizamiento dentro del 
terreno, la cual inicia desde un borde de la cimentación partiendo del nivel de desplante 
hasta la superficie del terreno, como se muestra en la figura 24. 

Una falle de este tipo se presenta cuando se encuentra un suelo poco comprensible 
bajo cimiento. 
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CARGA 

f 10 lb Falla pot corte ein~ii ~No sn ama compacte) 

Falla por corte local,- Este tipo de falla ea una transición entre la falla general y la 
falla por punzamiento, que mas adelante se mencionará. Se caracteriza por presentar 
ligeras expansiones a loa lados de la cimentación y comprensión bajo la misma, como se 
cuestra en la figura 25, 

►10.II6, leiks per corle »al 
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FRIXILS DE 
GRAN 
PROFUNDIDAD 

1.. 

a 

1 

4 

PRUEBAS 
SUPERFICIAL 

Falla por punzonamiento.- Este tipo de falla se caracteriza por un deslizamiento 
vertical que presenta la cimentación debido a la compresión que se ejerce en el 
subsuelo. 

El suelo que queda fuera del perímetro del área cargada, presenta ligeras 
alteraciones, como se muestra en la figura 26,Se presenta falla por punzamiento cuando 
bajo el cimiento se localiza un suelo muy comprensible. En este tipo de suelo no es 
recomendable construir. 

/10. Ft FARA poF puruonssilento 
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Vesic afirma que el tipo de falla que debe esperarse depende, de las condiciones 
geométricas del cimiento, de las condiciones de carga y principalmente a la 
compresibilidad del suelo tanto en arenas como en arcillas saturadas o normalmente 
consolidadas, 

Se llama zapata a una ampliación 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 límite. 

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

Vasto afirma que un cimiento desplantado sobre arcillas saturadas o 
normalmente consolidadas presentará falla por corte general, si la carga se aplica de 
modo que no ocurra cambio de volúmen en suelo, sin embargo cuando la carga se 
aplica con lentitud se presentará falle por punzonamiento, 

ANALISIS LIMITE Al. PROBLEMA DE LA CAPACIDAD DE CARGA 

Para establecer el estado de esfuerzos en un medio seml•infinito, homogéneo, 
isótropo y linealmente elástico, la teoría de la elasticidad, proporciona una solución 
cuando el suelo se encuentra cargado uniformemente con una sección de ancho de 25 y 
de longitud Infinita (fig. 27), donde los máximos esfuerzos cortantes Inducidos en el 
medio valen q/n. Esta teoría garantiza que el estado de esfuerzos satisface con las 
condiciones de equilibrio y de frontera, siempre y cuando el valor de Tmax sea menor 
que la resistencia del material ( ), esto es: 

aman = c e  q/n 

q 	iTC 
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1- 	
2b 

 

F10.21. tatuarme yo:tonteo máximo, be» une banda do longitud Ingnitn, 

El análisis elástico no contempla al semicirculo como una superficie de 
deslizamiento, por no tomar en cuenta esfuerzos cortantes de falla tangentes a el, los 
cuales se presentan cuando crmáx > c. Por lo tanto resulta necesario encontrar una cota 
superior al valor de la carga última "qu". El método sueco supone un mecanismo de falla 
circular (fig. 28), el cual permite obtener una cota superior para el valor de la carga 
última, este ce encuentra acotada entre los valores nc < qu < 5. 5c. 

2b 	I 

 

110.2/. Anállolo de ospecIded de coreo coneldenondo una empeced** fent circular. 
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SOLUCION DE PRANDTL 

Una solución que Prandtl presento para la rotura plástica de los metales, es 
aplicada en la obtención de capacidad de carga del suelo. 

La hipótesis básica de esta solución radica en que a una zapata uniformemente 
cargada de ancho El y longitud Infinita, se hunda verticalmente en el terreno, 
produciendo rotura por deslizamiento en ambos lados de la zapata como se muestra en 
la figura 29. 

1110.21. Identación de un maio samilnlInIta, homopanm lailtrope y Weide plitiao perlincia.imeón Prenda ). 

La zona I se Incrusta como cuerpo rígido en el suelo, se supone que se mueve 
hacia abajo con velocidad unitaria, sin ninguna deformación. 

Las zonas II, se suponen plastificadas, con deslizamientos, empujando a las zonas 
III con velocidad tangente a las lineas Iguale 2n1; con velocidad unitaria, La zona III se 
mueve como cuerpo rígido con la misma velocidad de la zona 

Prandtl distingue diversos valores para el ángulo de fricción interna: 

Para 0E10 

Pm • 2.571 q 

q.- resistencia ala compresión. 

Pmáx .- carga límite. 
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En al siguente tabla se puede observar la variación de Pmax cuando o < 0 

_ . 	... 

,._ 

0 1.000 2.571 

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 a ■ O es de importancia práctica en cimientos que 
presentan roturas por deslizamiento en arcilla, donde el ángulo de fricción se considera 
nulo por lo que la expresión se reduce a lo siguiente: 

Pmáx • 2.571 qu • 5.14 o 

SOLUCION DE HILL PARA LA CAPACIDAD DE CARGA. 

La solución de Hill se base en loa estudios realizados por Prandtl, 
realizandole algunos cambios como se muestra en la fig. 30, donde la zona I se 
desplaza como cuerpo rígido con una velocidad de Nrá" al igual que la zona III en al 
dirección C G y F 0 respectivamente. En tanto que la zona II se mueve con una 
velocidad radial Igual a <2, tangente a los círculos de desplazamiento. 

F10.30.1iicanleme da falla Nado 1411I. 
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Hill presenta una solución para calcular la presión limite que puede 
colocarse en al superficie A B como se muestra en al figura anterior, complementandota 
para el caso en que la superficie del medio semlinfinito no fuese horizontal, como se 
muestra en la fig, 31, 

qc = 2c (1+93) 

o.- ángulo de fricción 

r10.31. Culla truncada euiete identociOn. 

TEORIA DE TERZAGHI PARA CIMIENTOS SUPERFICIALES 

Terzaghl presenta de une manera mas acertada la solución para la capacidad de 
carga de los suelos, para el caso de suelos con cohesión y fricción. 

Terzaghl realizó estudios de laboratorio y pruebas a escala natural de los cuales 
encontro las fallas que se presentan bajo un cimiento poco profundo de longitud Infinita, 
cuando existe una simetría perfecta tanto en la forma geométrica como en las cargas 
axiales y un suelo homogéneo. 

Terzaghl propone en la figura 32 un mecanismo de falla basado en los estudios y 
pruebas antes expuestos; 
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VI. 31 Iluperk.lipo Idealizadas de Saila gen•ral, usada* en el enhile!, de Tenaphl (1943). 

La zona I es una cuña que se mueve verticalmente hacia abajo, en el estado activa 
de Rankin*, la zona II de cortante radial, la cual prolongando las lineas que la 
constituyen forman el ángulo a (cuando la base del cimieneto es rugosa), el cual varia 
cuando la base es idealmente sisa de la siguiente forma: (45+ rs/2). La zona III es una 
zona en estado pasivo de Rankin. 

El área que se encuentra inmediatamente bajo el cimiento es espera por lo que se 
encuentra Imposibilitada por la fricción de pasar del estado elástico al estado activo, 
por este motivo se considera como si fuere parte del cimiento. 

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

Por seta razon los resultados del análisis no podran aplicarse a cimientos donde 
el ancho O es mayor o igual que la distancia vertical entre el terreno natural y la base del 
mismo. El análisis consiste en lo elguente: 

La suma de las fuerzas que guardan el equilibrio de la cuña deben ser cero, esto 
es: 

Qd + 1/4 y B3  tag O - 2 Pp - Ca son 1 . 0 

Qd + 1/4 y IV tag f - 2 Pp - Bc tag 0 = O 
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Qd.- Fuerza requerida para provocar que el cimiento se 
hunda en el terreno. 

c.- Cohesión por unidad de área 

0.- Angulo de fricción del suelo 

y.- Peso especifico del suelo 

Despejando Qd se tiene: 

Qd = 2 Pp + Bc tag - 1/4 y B2  tag 

La incognita de esta ecuación es Pp la cual se puede obtener el al cimentación se 
apoya en la superficie de un suelo sin cohesión. Esto es simplificando: 

Qd -c2y=131,  1/2BNI = 1/2 Ba 	Ny 

Donde N ; es un coeficiente adimenclonal que puede obtenerse de la figura 33, 
una vez conociendo el angulo de fricción. 

El problema se complica cuando el suelo presenta cohesión y fricción. Terzaghl 
da la siguiente solución: 

SI el suelo no tuviera peso se podria dividir en dos partes Qc y Qq, donde Qo es la 
carga justamente suficiente para causar la falla, si al sobrecarga "cr fuera cero y Qq es 
la carga que podria sostenerse por el efecto de la sobrecarga, actuando sola sobre un 
suelo sin peso y sin cohesión. 

Qc + Qq = Bc Nc + Bq Nq 

Nc y Nq .- Son los factores de capacidad de carga adimencionales que se 
encuentran en función del angulo de fricción, se pueden obtener de la figura 
33. 

Por lo tanto la capacidad última de apoyo será: 

Qd = 	Qc + 	Qq 	 4Q/ 
(q=0,y=0) 	(c=0,y=0) 	(c=0,q=0) 

Qd = B (c Nc + y Df Nq + 1/2 y B NT) 
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Para calcular la capacidad de carga última en cimientos continuos, respecto a la 
falla local Terzaghl adapto la ecuación anterior, dando nuevos valores a 

11 0" y a 11011. 

c'= 2/3 c 

tag' 0 = 2/3 tag 0 

Entonces: 

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

Donde: 

N'c, N'q y N'y .- se obtienen de la figura 33. 

Para el caso 0 ' O (suelos de arcilla) 

Nc = 5.7 
	

(para una base lisa Nc=5.14) 
Nq = 1 
Ny = O 

Qd = 3 (5.7c + y Df) 

Por área unitaria: 

qd = 5.7c + y Df 

como; qc = 2c 

qd = 2.85 qc + y Df 

Para cimientos cuadrados y circulares: 

Qd ' 1.3 11  5.7c + y Df = 2.85 qu (1+0.3 B/L) + y Df 
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VALORES DE 141V 65 	. 
20 40 00 10 

VALORES DE N i  

Para el caso de un cimiento desplantado sobre arena seca y limpia donde c ■ 0 

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

Para un cimiento situado en la superficie donde Df 

Qd 	B (1/2 y B Ny) 

por unidad de área: 

qd = 1/2 y Ny 

Y 
• 

iiiii~intin - 
w 
 E .4m-iir 

I 	111111111r11 1:::.::$.160 N o  ionellia luz o 	si?  e°  
MEM 1110014 0  

iii 

33  Feeldle de ceilledeld eego pre le ephesolto de le Mala Tonsphl 

En el caso anterior la capacidad de carga es proporcional e le densidad del suelo 
y la cual disminuye aproximadamente a la mitad cuando se encuentra bajo el nivel de 

aguas freáticas, disminuyendo en la misma magnitud la capacidad de carga por área 
unitaria. 

Para cimientos cuadrados y circulares Ter/89h! Integra a sus ecuaciones, 
coeficientes empinaos basados en observaciones y resultados de ensayos, esto es: 
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Para cimientos circulares 

Qd = qd I 02 / 4 	9 R2  (1.3 c Nc + y Df Nq + 0,6 y R Ny) 

Para cimientos cuadrados 

Qd = qd B2  = B2  (1.3 c Nc + y Df Nq + 0.4 y B Ny) 

TEORIA DE SKEMPTON 

La teoría de capacidad de carga propuesta por Skempton, se aplica a suelos 
arcillosos sujetos a la aplicación instantanea de carga, la cual haciendo una 
comparación con la de Terzeghl se tiene que cuando el ángulo de fricción es igual a 
cero, Tertaghl no toma en cuenta la 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 tendrá una superficie de mayor desarrollo, en la cual la cohesión 
trabajará mas y por consiguiente le corresponde un valor de N0 mayor, 

La capacidad de carga que Skempton propone para suelos puramente cohesivos 
es la siguiente: 

qc c Nc + y Df 

En pruebas de laboratorio y pruebas a escale, encontro que el valor de Nc varia 
de acuerdo a la profundidad de desplante (DM) voiviendose constante a una cierta 
profundidad, como se puede observar en la figura 34. 
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(a) 

U ►ARTE IZOUilliDA 

NOTA: 

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

TEORIA DE MEYERHOF 

La teoría de Meyerhof añade la consideración de los esfuerzos cortantes 
que pueden desarrollarse en el terreno, por encima del nivel de desplante del cimiento y 
el caso general de cimientos a cualquier profundidad, cuyo efecto fue ignorado por 
Terzaghi, quién lo considero solamente como una sobrecarga. 

Según Meyerhof el suelo que rodea el cimiento por encima del nivel de 
desplante, actúa como un medio de propagación de superficies de deslizamiento que 
aumentan la resistencia al corte. 

Meyerhof propone un mecanismo de falla para el caso de fajas largas de 
cimentación, extendiendo al superficie de falla, en forma de espiral logarítmica 
ascendente a través del suelo por encime del nivel de desplante. (ver fig. 36) . 



LA PARTE 12QUIER 
DA ES SIMETRICA- 

c 

  

  

A 

(io) 

01P. 35.1decarderno de hile propuesta por 1111•yerhol. 
a) A poca profundidad, 
E) A gran prpfundkNad 

El mecanismo presentado considera que la zona C Bi A es de esfuerzos uniformes 
y puede suponerse en estado activo de Rankln. La cuila C 81 01 limitada por un arco 
espiral, logarítmica de esfuerzo cortante radial. Finalmente la cuila Si Di Ei Fi es una 
zona de transición en la que los esfuerzos vedan desde el estado de corte radial hasta 
los correspondientes al estado plástico pasivo. 

Mediante un análisis matemático Meyerhof obtiene le misma expresión propuesta 
por Terzaghl (para cimientos superficiales), cambiando los valores de las factores de 
capacidad de carga Nc, Nq, y Ny, los cuales se encuentran determinados por el ángulo 
de fricción en la figura 36. La expresión es la siguiente: 

qc c Nc + y Df Nq + 1/2 B Ny 

La grafica propone valores de capacidad de carga para diferentes tipos de 
cimentación. 

Para cimientos profundos propone: 

qc = c N'c + y Df + N'q 
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La expresión anterior es aplicada para pilotes de punta en los cuales es 
despreciable la fricción lateral del fuste debiendo penetrar por los menos una longitud 
de: 

D = 4 (No)►i B 

No = tag2(450  + o/2) 

Hasta ahora se ha mencionado la solución para cimientos muy largos y zapatas 
cuadradas. Para cimientos rectangulares no existe solución por métodos teóricos, por 
lo que Meyerhof propone que los valores de capacidad de carga sean obtenidos por 
medio de interpolaciones entre los valores de capacidad de carga obtenidos de 
cimientos largos y zapatas cuadradas. Otra forma es multiplicando los valores de 
capacidad de carga para cimientos muy largos superficiales con los siguientes foctores 
de forma respectivamente: 

Sc = 1 + 0.2 No B/L 

Sq = Sy = 1 , para o = 0 

Sq = S& = 1 + 0.1 No B/L , para o > 10° 

Meyerhof propone una solución para cimientos superficiales de sección 
rectangualr, en la cual el valor de a puede determinarse mediante una interpolación 
lineal entre los valores correspondientes a cimientos cuadrados y de longitud infinita. 

or = (1.1- 0.1 B/L) ot 

or .- Angulo de resistencia 

ot .- Angulo obtenido de una prueba triaxial. 

El valor de or se utiliza para localizar los valores de capacidad de carga de la 
figura 36. 

Otro factor que hay que considerar es le resistencia del suelo al esfuerzo cortante 
por encima del nivel de desplante, por lo que los factores de capacidad de carga se 
multiplican por sus respectivos factores de profundidad, obtenlendose con esto valores 
menores, que nos acercan mas ala realidad, estos son: 

de = 1 + 0.2 (No)t D/B 

dq = dy = 1, para o = 0 

dq = dy = 1 + 0.1 (No)+i D/B, para o > 10°  
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SOLUCION DE BRINCH HANSEN 

Brinch H. proporciona una solución la cual puede ser aplicada a cimientos 
rectangulares situados a cualquier profundidad de desplante: 

qc =c Nc (1+0.2 B/L) (1+0.35 Df/B) + y Df Nq (1+0.2 B/L)(1+0.35Df/B) 
+ 1/2 y B Ny (1-0.4 B/L) 

cuando e • 0 el segundo parentesis del segundo termino debe tomerse como 1 . 

Loe valores de capacidad de carga se obtienen por medio de la siguiente tabla: 

1000 

4 
o 
4 
U 

100 
o
4  
o 

u 
4 

U 

o 
10 

c 

u 
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VALOR 

DEL 

ANGULO 

DE 

FRICCION 

0 

6 

10 

15 

20 

25 

30 

95 

40 

45 

50 

FACTOR 

No Nq III 
5.1 1.0 0.0 

6.5 1.6 0.1 

8.3 2.5 0.5 

11.0 3.9 1.4 

14.8 6.4 3.5 

20,7 10.7 8.1 

30.1 18.4 18.1 

96.1 33.3 40.7 

75.3 64.2 95.4 

134 135 241 

267 319 682 

Valores de factores de capacidad de carga. 

TEORIA DE BALLA 

Balla presenta una solución a la capacidad de carga para cimientos desplantados 
a una profundidad menor o igual a 1.513, pare suelos sin cohesión, en donde lo unico que 
cambia de la expresión de Terzaghl son los valores de los factores de capacidad de 
carga, esto es: 

qc = c Nc + y Df Nq + 1/2 y B Ny 

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

a).• Se saca el valor de 241y 

b),- Se obtiene el valor de p de la figura 37 

c).• Con el valor de p se obtienen los valores de Nc, Nq y Ny en la figura 38. 
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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 
zapatas, La metodología consiste en resolver la desigualdad, encontrando valores 
congruentes, comvirtiendose en una revisión de la cimentación. 

EQ Fc,  = Pv (y B/2 Ny + 1.5\7 (Nq-1) + c Nc) Fr 
A 

Q Fc/A .• Suma de las acciones verticales a tomar en cuenta en la combinación 
considerada, afectadas por sus correpondientes factores de carga en toneladas. 

	

A .- 	Ares de la zapata en m' 

Pv 	Presión vertical total actuante a la profundidad de desplante alrederdor de 
la zapata, en Tima 

Pv 	Presión vertical efectiva a la misma profundidad en Tint' 

y .- 	Peso volumétrico del suelo, en Th9 

Df 	Profundidad mínima de desplante, en m. 

B 	Ancho de la zapata, supuesto menor que U5, siendo L la longitud de la 
zapata, en (m). 

Nq .• 	Coeficiente de capacidad de carga. 

Nq 	 tag' (9/4 + 0/2) 

Ny .- 	Coeficiente de capacidad de carga. 

Ny = 2 (Nq+1)tag 0 

No 	.- 	Coeficiente de capacidad de carga para suelos cohesivos friccionantes. 

Nc 	Nq " 1  
tag 

N N. 	Para suelos puramente cohesivos, a • 0 . Este valor puede ser obtenido de 
la gráfica de Skempton. 
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C 	Cohesión del suelo en Tinf para falla de tipo general. Este valor se reduce 
para falla de tipo local. 

	

o 	Angulo de fricción interna del suelo para falla general, su valor se reduce 
para falla local. 

	

Fr 	,- 	Factor de resistencia, el se obtiene de la siguiente tabla según sea el 
caso: 

CASO 	 Fr 

Zapatas de colindando cerca de las cuales 
es posible se abran excavaciones 	 < 0.35 

Zapatas en suelos heterogéneos suceptibles 
de contener grietas 	 < 0,35 

Zapatas sometidas a acciones predominante- 
mente dinámicas 	 < 0.36* 

Situaciones usuales 	 < 0.50 

Cuando existe experiencia considerable en 
le zona 	 <0.70 

	

* 	A menos que un estudio dinámico detallado permita concluir que es aceptable un 
valor mayor y siempre que no exista un peligro claro de licuación. 

Una vez definidas las partes integrantes de la desigualdad, se deberán considerar 
los siguientes criterios que permiten obtener valores mas confiables: 

a).. Los valores de e y el , serán los medidos dele presión e inclinación de la 
envolvente de los círculos de Mhor, e la falla local o general del suelo, en la prueba de 
resistencia que se considere mas representativa de las condiciones de carga y drenaje 
del suelo in eitu. 

En arcillas se adoptará para la presión el valor medio de esta propiedad para el 
material localizado hasta una profundidad igual al ancho de la base de la zapata, 
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Si existe estratos blandos a poca profundidad se aplicaran criterios que mas 
adelante se mencionarán. 

En arenas el ángulo de fricción Interna se evaluará tomando en cuenta el estado 
de compacidad in situ. 

No se deberán desplantar zapatas aisladas sobre limos, si estos se encuentran 
en estado suelto, sin embargo cuando se trata de limos compactos, se determinará la 
capacidad de carga tomando en consideración al material como cohesivo o 

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

Para suelos de compacidad relativa Cr < 70% (suelto) o de resistencia a la 
compresión simple qu < 5 Time (blandos), se deberán modificar los parámetros de 
resistencia "c" y "e", para tomar en cuenta la falla da tipo local, de la siguente forma: 

C* = 0.67 C 

o* = tagt (K tag o) 

Para arenas el valor de K será el siguiente: 

K = 0.67 + Cr - 0.75 Cr2  ; si O < Cr < 0.70 

K = 1 ; 	 si Cr > 0.70 

K = 0.67 ; 	 para otros suelos. 

b).- FORMA DE LA ZAPATA. 

Cuando la condición geométrica B < U5, no se cumple los factores de capacida 
de carga No, Nq y Ny, deberán ser modificados con loe factores de carga Sc, Sq y 
Sy, respectivamente, los cuales pueden ser obtenidos por la siguiente tabla : 

FACTORES DE 
FORMA 

FORMA DE 

RECTANGULAR 

LA BASE 
CIRCULAR O CUADRADA 

Sc L + 	(B/L) 	(Nq/Nc) 1 + 	(Nq/NC) 

Sg L + (B/L) 	tag o 1 + tag o 

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 
gráfica de Skempton. 

c),- POSICION DEL NIVEL FREATICO, 

La posición del nivel freático será la que represente la posición mas alta prevista 
durante la vida útil de la estructura. Deberá tomarse en cuenta el ancho del cimiento B y 
la profundidad del nivel de aguas freáticas (2), asi definido para conocer el peso 
volumétrico del suelo. 

Y* o 'Y' + (za) CP - y) 	> si O<Z<B 

Y* - Ym 	 > si 2 > 0 (Se Ignora el NAF) 

Y* - y' 	 > si Z < O (El NAF por 
encima del nivel de desplante). 

Donde: 

y* .- Peso volumétrico a considerar 

y ,- Peso volumétrico sumergido 

ym ,- Peso volumétrico total corres• 
pondiente al contenido de agua 
mínimo del suelo arriba del - 
nivel freético. 

d).- EXENTRICIDAD DE LA CARGA, 

Cuando la resultante de las cargas de una estructura descansan fuera del eje 
central de los elementos estructurales de la zapata rectangular (fig.39), se dice que 
presenta excentricidad transversal ylo longitudinal, cuando esto ocurre se modifica el 
largo ylo ancho de la zapata de la siguiente manera, según sea el caso: 

B' ■ 8-2e0 
L' a L - 2 el 
	

Ov.-sumatoria de las cargas verticales 

74 



ee  

tOr 

Exentricidad longitudinal 
	

Exentricidad 
	

Exentricidad 
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transversal • 	 longitudinal 

no.». Ornergeekon con eraer~1 

e),- INCLINACION DE LA CARGA 

Cuando la resultante de las cargas de una estructura se encuentran con una 
oblicuidad (Inclinación), respecto a la vertical (fig. 40), los factores de capacidad de 
carga No, Nq y Ny, se modifican con coefeclentes de reducción por Inclinación de 
carga, los cuales se encuentran en función del angulo de fricción interna del suelo (e), 
como se muestra en la siguiente tabla: 

. 

• UNACIÓ z.   

20 1 0.86 0.70 0.49 O O O 

30 

40 

1 

1 

0.86 

0.85 

0.70 

0.68 

0.57 

0.55 

0.40 

0.44 

0 

0.18 

0 

0 

Coeficiente de reducción aplicable a Ny (por la Inclinación de la carga). 
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INCLINACION co 
0 0 5 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 reducción aplicables a Nc y Nq (por inclinación de la carga). 

Cuando sean utilizados para Nc, debera considerarse lo siguiente: 

 

Si 	0 ■ 0 

 

» 	Fc • 0.5 - 0.611- H I Ac 
Donde: 

 

Fc.- factor de corrección 
II .- componente horizontal de la carga 
A .- área de la zapata 
c .- cohesión 

Deberá cuidarse que no exista posibilidad de deslizamiento horizontal 

no .4o, hora gripe es premio la orle Irgolnede 
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f).- INCLINACION DE LA SUPERFICIE DEL TERRENO 

Cuando una zapata se encuentra desplazada a poca profundidad sobre un 
terreno que presenta una cierta Inclinación 's), respecto a la horizontal como se 
muestra en la figura 41, se aplica un factor de reducción de carga, el cual es aplicable a 
los factores de capacidad de carga (Ny, Nq y Nc), 

Las siguientes tablas muestran los diferentes valores de reducción : 

a 10 20 30 	 40 

10 0.58 0 0 	 0 

20 0.85 0.59 0 	 0 

30 0.89 0.79 0.58 	 0 

40 0.91 0.82 0.70 	0.54 

Factores de reducción por inclinación del terreno aplicables a N b' 

o 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 reducción por inclinación del terreno aplicables a Nc y Nq. 
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F10.. 41 Inclinación del lamo 

g).- CIMENTACIONES EN SUELOS ESTRATIFICADOS. 

Para llevar a cabo la revisión de un cimiento es muy Importante se determine el perfil 
estratigráfico y las propiedades indice y mecánicas del suelo. 

En estratos arcillosos saturados, la evaluación podrá llevarse a cabo con un 
análisis de superficies cilindricas de falle. 

En un suelo con presión y fricción superyaciendo un estrato debil, que se 
encuentra a una profundidad (h), respecto al nivel de desplante de una zapata de ancho 
(8), la corrección se hace de la siguiente manera: 

a).- SI h/8 > 3.5 	Desde el punto de capacidad de carga se podrá Ignorar 
el estrato debil, no así de los asentamientos. 

b).- SI 3.6>h18>1.5 
	

Se verificará la desIguakdad para una zapata ficticia con 
las misma carga total que le real pero con ancho B'■ 8+h 
y supuesta desplantada directamente sobre el suelo. 

c).- Si h18 < 1,6 	Al Igual que el inciso "b" pero con ancho de la zapeta' 
8'■ B [1+213(W) 9 
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CIMENTACIONES PROFUNDAS. 

Las cargas que transmite un cimiento al suelo, no siempre podrán ser soportadas 
por zapatas o losas de cimentación, ya sea por que el suelo es demasiado debil o 
compresible para proporcionar un soporte adecuado. Para tal caso es necesario buscar 
un estrato de suelo resistente a mayor profundidad, para disipar las cargas, por medio 
de pilotes, pilas, cajones de cimentación o cilindros. En ocaciones el buscar un estrato 
resistente, nos lleva a profundidades poco costiables desde el punto de vista 
económico, por lo que es necesario utilizar como apoyo los terrenos blandos y poco 
resistentes, como se verá mas adelante. 

La diferencia que existe entre un pilote y una pila de cimentación, es muy relativa 
y hasta la fecha no existe una distinción definida. Algunos especialistas en la materia 
presentan un criterio para la distinción de los mismos: 

Pilote 	Es un elemento estructural esbelto, con dimenclones transversales 
comprendidos entre 0.30 y 0.60 m., los cuales pueden ser elaborados con 
madera, concreto, acero y la combinación de concreto y acero. 

Pila .- 	Ea un elemento estructural de cimentación con dimenciones que oscilan 
entre 1 y 3 m. de ancho. 

Cuando las dimenciones de los un elemento estructurales de cimentación 
sobrepasan los valores de los dos casos anteriores llevan el de cilindros y cajones de 
cimentación. 

Los cilindros y cajones de cimentación tienen dimenclones que oscilan entre 3 y 6 
m. de diámetro y el mismo rango de ancho para los cajones. Presentan la característica 
de ser huecos, para ahorro de material y disminución de carga, son hechos siempre de 
concreto. (Ver figura 42). 
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Para poder determinar si un tipo de cimiento que presenta asentamientos se 
encuentre dentro de los limites tolerables es necesario conocer ademas de la 
capacidad de carga, las tensiones que se producen dentro del suelo, y el asentamiento 
que provocan dichas tensiones, con el fin de aceptar o cambiar el proyecto de 
cimentación. Para conocer lo anterior se dan a conocer los pasos a seguir en el 
proyecto de cimentación a base de pilotes: 

1,- 	Se requiere conocer la estratigrafía que presenta el suelo, la cual se 
obtiene de perforaciones exploratorias, para determinar sl la estructura va 
ser desplantada sobre pilotes de fricción, hincados enteramente s obre 
arena, pilotes de punta, o pilotes flotantes. 

2.- 	Se deberá elegir la longitud y el tipo de pilote utilizar, ayudado de la 
estratigrefla del terreno, la cual proporciona datos de los materiales que 
conforman los estratos, así como el espesor de los mismos, haciendo 
posible el cálculo de la longitud de los pilotes necesaria para soportar la 
carga transmitida, sin presentar desplazamiento vertical. Para 
determinar la longitud de pilotes de fricción Incados en arcilla es 
necesario establecer el coeficiente de seguridad de los grupos de pilotes 
con respecto a su falla total, 
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3.- Es necesario conocer la capacidad de carga de cada pilote, mediante 
ensayos de carga, el valor obtenido se divide con un coeficiente de 
seguridad apropiado obteniendose de esta forma la carga admisible por 
pilote. 
El número de pilotes se obtiene dividiendo el peso total de la estructura 
entre la carga admisible por pilote. 

4.- El siguiente paso es determinar la distancia (D) que deberá existir entre 
pilotes, la cual estará medida de eje a eje de los pilotes, encontrandose en 
el rango no mayor de "4 d" ni menor de "2 d", siendo "d" el diámetro del 
pilote, tomando en cuenta las siguientes condiciones del suelo: 
El acomodo de los pilotes deberá hacerse en filas paralelas, formando 
cuadros o en tresbolillo. El área que deberá tener el cabezal de los mismos 
será: 

Ac ■ D' ; si se trata de pilotes formando cuadros. 

Ac ■ 1/2 D' (3) "1/3 ; al se trata de pilotes formando tresbolillo 

SI el área de los cabezales es mucho menor del 60 % del área total que 
cubre la edificación, los pilotes se dispondrán en grupos que sostienen 
cabezales comunes, sin embargo cuando es considerablemente mayor 
puede ser más conveniente proyectar una platea soportada por un grupo 
de pilotes, permitiendo colocar a mayor distancia los pilotes de modo de 
obtener una distribución regular, tomando en consideración las distintas 
intensidades de carga que descansan el las diferentes partes del cimiento 

5.- Cuando una estructura va ha ser sopotada sobre pilotes de fricción, en un 
suelo arcilloso, se deberá hacerse un cálculo muy detallado de la 
capacidad de carga del grupo de pilotes, con el fin de obtener la carga 
admisible, la cual en este caso en particular no debe exceder de un medio o 
preferiblemente de un tercio de le máxima de falle, para dar un mayor 
grado de seguridad, evitando los asentamientos de consideración, los 
cuales si son menores de 6 cm. no representan ningun peligro de colapso, 
sin embargo cuando son mayores llegando a alcanzar 16 cm. o más, las 
consecuencias pueden ser catastróficas. 

6.- El último paso consiste en calcular la zapata ola platee que forma el 
cabezal del pilote o grupos de pilotes. Dicho cálculo consiste en obtener 
valores del momento flector y esfuerzo de corte, suponiendo que cada 
pilote soporta la misma carga. 
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En la realidad la carga que soporta el cabezal rígido de un pilote o un grupo 
de pilotes, aumenta del centro hacia los bordes, si los estratos son 
horizontales y las puntas de los pilotes no se apoyan en roca. El error que 
pudiera presentarse por la hipótesis antes mencionada es cubierta 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 pilote, es la prueba de 
carga a escala natural in•situ, donde van a ser apoyados los pilotes. El inconveniente de 
este método es el tiempo y costo que se requiere para llevarlo a cabo; por lo que solo es 
factible aplicarlo a construcciones que por su importancia se requiere presente un alto 
grado de seguridad. 

Deberá considerarse que los resultados de las pruebas a escala natural, 
pertenecen a un solo pilote y este se comporta diferente, cuando trabaja en conjunto. 

Los tipos de pruebas de carga son las siguientes: 

Pruebas de penetración 

Pruebas de extracción 

Pruebas bajo carga horizontal 

Se recomienda hacer este tipo de pruebas cuando se presentan los siguentes 
casos: 

1.- 	Cuando se pretende construir un cimiento a base de pilotes de fricción, sobre 
arenas, arcillas sobreconsolidadas o materiales estratificados, y no exista en el 
lugar otra edificación con este tipo de cimiento. 

2.• Cuando el estrato donde van ha ser apoyados los pilotes de punta es 
heterogéneo. 

3.- Cuando se desea conocer con mucha aproximación la deformación que 
presentará el pilote bajo cargas horizontales. 

La Información que de obtiene de una prueba a escala natural es la siguente: 
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• Capacidad de carga por punta de un pilote, sobre arenas o arcillas 
compactas, con valores satisfactorios. La capacidad de carga por fricción 
puede ser tomada en cuenta si se conoce perfectamente, cuando no se 
conoce, se realiza la prueba introduciendo el pilote de prueba en un tubo 
para que los resultados que se obtengan sean puramente de la capacidad 
de carga por punta. 

Capacidad de carga por fricción lateral, en arcillas blandas, la cual 
presenta fricción o adherencia, haciendo despreciable la capacidad de 
carga por punta. 

• Asentamiento total del pilote bajo la carga. este solo podrá ser calculado 
con 	cierta precisión cuando el pilote se encuentre situado sobre un suelo 
no compresible, encambio cuando se encuentran en suelos cohesivos o en 
arcillas no representan el asentamiento que se tendrá 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 pilotes Mido a la influencia, como se 
pude observar en la figura 43. 

teNtitirsta 
ICII 	CA1101,......., 

ARCILLA 

  

g 	/ á 
110.43. Difenhneit eh influencie entre un pliols y un grupo de ynlelne. 

La confiabilidad de los resultados de las pruebas está en función de; 

• El tiempo de reposo deepues del hincado. 
- Magnitud de los Incrementos de carga. 
- Velocidad de carga. 
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Los criterios que deberán ser considerados en el diseño en un cimiento a base de 
pilotes son los siguientes: 

1.- La capacidad de carga de un grupo de pilotes puede ser Igual a la suma de las 
capacidades de carga por pilote, dependiendo de las distancias entre sus ejes, 
pero en la mayoría de los casos es menor. Para este criterio se aplica un factor 
de reducción el cual se encuentra en función de las distancias que los separan. 

distancia entre ejes factor de reducción 

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 pilotes de punta se encuentran desplantados sobre un estrato 
resistente y se encuentran rodeados por estratos en procesos de consolidación, 
se producen fricciones negativas las cuales disminuyen la capacidad de carga de 
los pilotes. 

1- 	La prueba debe realizarse a pilotes colados en el lugar. 

4.- 	Cuando la distancia entre los ejes de los pilotes es muy pequeña, al llevar a cabo 
el incado a percucIón, se puede destruir la estructura de los materiales 
cohesivos, lo cual disminuye la capacidad de carga de los pilotes. 

CIMENTACIONES PROFUNDAS EN SUELOS COHESIVOS 

Para efectuar el cálculo de capacidad de carga última en cimientos profundos es 
Indispensable la resistencia al corte del suelo (no drenado) a corto plazo. 

Para el cálculo de capacidad de carga de pilotes hincados en arcilla se deben 
considerar los esfuerzos totales y los efectivos. 
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Esfuerzo total, cuando la resistencia al corte es menor de 10 Ton/m', se calcula 
con la siguiente expresión: 

Que £. Cu As 

donde: 

.- factor de adherencia 

Cu.- resistencia al corte (no drenada) promedio del suelo a lo largo del fuste. 

AL- área del fuste del pilote (m') 

Esfuerzos efectivos cuando Cu<10 Tonlml.- Inmediatamente despues del hincado del 
pilote la adherencia está dada por la resistencia al corte (no drenada), de la arcilla 
remoldeada. La presión lateral está dada por los parámetros efectivos de resistencia al 
corte (no drenada "C" y "a", de la arcille remoldeada que ha fallado cerca del fuste. 
Para este caso en particular la fricción lateral se cacula con la siguiente expresión: 

Qu • As Ta P 

donde: 

Ts .- fricción lateral efectiva promedio a lo largo del fuste (Ton/ni') 

Te ■ 0.3 Po (pruebas de laboratorio) 

Po .- presión efectiva por sobrecarga. 

CAPACIDAD DE CARGA DE PILOTES COLADOS EN EL LUGAR 

La capacidad de carga de pilotee y pilas colados en el lugar se determina 
calculando la carga por punta y la carga por fricción. Meyerhof propone la siguiente 
expresión: 

qc • C tfc + y Df Wq 
donde: 

qc .- carga de falla en el cimiento por unidad de longitud 
N'q.• se obtiene de la gráfica de Meyerhof 
N'c.- se encuentra en función del diámetro de la punta de la pila o pilote (ver la 

siguiente tabla). 
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La adherencia en pilotes colados en el lugar se puede obtener de la siguiente 
forma: 

Qf a Cua As 

donde: 

Qf.- fricción lateral última 

As.- área lateral del fuste del pilote 

Gua.- adherencia última (en la practica Cue • 0.3 a 0.4 Cu 

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

El valor de Cua deberá ser afectado en gran magnitud , dependiendo del 
procedimiento de excavación, el cual ocasiona el reblandecimiento de la arcilla. 

La fricción lateral del pilote o pila se considerará cuando el estrato que se 
encuentre inmediatamente bajo la punta, permite el deslizamiento vetical del pilote o 
pila. En caso contrario unicamente se deberá tomar la capacidad de carga por punta. 

CAPACIDAD DE CARGA EN SUELOS ESTRATIFICADOS 

Para llevar a cebo el cálculo de capacidad de carga de pilotee en suelos 
estratificados será necesario considerar lo siguiente: 

1.- La rigidez relativa, la resistencia de las distintas capas penetradas por los pilotes 
y la forma en que se verla afectada la capacidad de carga. 

2.- El estrato de suelo que se encuentra debajo de la punta del pilote o grupo de 
pilotee, que en un momento dado pudieran afectar los asentamientos y la 
estabilidad de la 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 la capacidad de carga por fricción y 
por punta unicamente del estrato resistente. 

METODOS PARA EL CALCULO DE CAPACIDAD DE CARGA 

FRICCION NEGATIVA EN PILOTES 

Cuando se situe un cimiento a base de pilotee, en un suelo en proceso de 
consolidación, se producirá fricción negativa, disminuyendose con esto la capacidad de 
carga. Este problema se presenta cuando el suelo sufre abatimiento debido a le 
est:acción de agua, cuando soporta rellenos recientes, cuando otras estructuras 
sobrecargan la superficie o cuando acurre preconsolidación de la capa de arcilla 
remoldeada alrededor de los pilotes. 

La fricción negativa disminuye la capacidad de carga en pilotes de punta, tal que 
aumenta la carga que este transmite al estrato de soporte, a la vez que disminuye el 
confinamiento del mismo. 

En lugares donde se presentan asentamientos regionales es indispensable 
cimentar bajo las siguientes condiciones: 

Cuando el estrato resistente se encuentre a gran profundidad y no sea factible 
utilizar pilotes de control, se deberá cimentar con pilotes de fricción diseñados 
para seguir este tipo de asentamiento. 

2.- 	Se puede cimentar a base de pilotes de punta capaces de soportar a la 
estructura, mas la fricción negativa inducida. 

El criterio de Tomlinson, para cacuiar la fricción negativa en suelos cohesivos, es 
el siguiente: 

Tn ig E Cu 

donde: 

. - factor de adherencia 

Cu.- resistencia al corte (no drenada) 
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En suelos granulares el cálculo de fricción negativa se puede determinar de la 
siguiente forma: 

Fn = 1 - sen'm 	tag o Po 
1 + senao 

Po .- esfuerzo efectivo a la profundidad Z 

Para un pilote aislado, la fricción negativa se determinacomo sigue: 

Fn ■ Tn As 

As.- Area del pilote en contacto con la arcille en proceso de 
consolidación. 

En un grupo de pilotes, la fuerza máxima Fn, que se ejerce sobre un pilote 
individual, esta limitada por el peso de la arcilla que se encuentra entre los pilotes de 
manera que: 

Fn • Tn As < 

Sp 	espaciamiento entre pilotes 

H .- espesor del estrato de arcilla 

peso volumétrico de la arcilla 

DETERMINACION DE LA CAPACIDAD DE CARGA POR EL 
METODO DE PENETRACION ESTANCAR 

Una vez que se han obtenido los resultados de le penetración estandar se puede 
determinar la carga Rima del pilote de le siguiente manera: 

Qu • 40 N Ap + Ñ As 
donde: 

Qu 	carga última del pilote (ton) 

N .• numero de golpes promedio ala elevación de le punta del 
pilote, para que se introdusca 30 cm en el suelo. 

As .- área de le sección transversal en la punta (m') 
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Ñ. - número de golpes promedio a lo largo del fuste, para que se introdusca 
30 cm en el suelo, 

As .- área de la superficie lateral del fuste del pilote (m2) 

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

qu ■_Sita.. 
4 

CAPACIDAD DE CARGA SEGUN LA TEORIAS CONVENCIONALES 

PILOTES <15 o 20 DIAMETROS DE LONGITUD. 

La capacidad de carga de un pilote que se encuentra en un suelo granular puede 
determinarse a partir de parámetros de resistencia al esfuerzo cortante y mediante las 
teorías de capacidad de carga para suelos granulares, anteriormente mencionadas. En 
dicho cálculo deben separarse la capacidad de carga por fricción (Qf) y la capacidad de 
carga por punta (Qp), como se indica en la siguiente expresión: 

Q s Qp + Qf II qp Ap +fr As 

donde: 

Ap .- área de contacto en la punta del pilote 

As :superficie lateral del fuste 

qp :resistencia última por punta del pilote 

fr .- resistencia última por fricción del pilote 

En pilotes trabajando por punta se aplica le teoría de Meyerhof de la siguiente 
manera: 

qp • & Of Nq 
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Nq.- Factor de capacidad de carga para pilotes o pilas de sección cuadrada o 
circular. El valor obtenido debe ser reducido en un 30 % cuando la relación largo ancho 
sea mayor que 5 . 

Pilotes trabajando por fricción. 

Para efectuar el cálculo de capacidad de carga de un pilote trabajando por 
fricción, se supone al mismo como un cuerpo rígido deslizando dentro del suelo. Esto es: 

fr in Kr Po tagy 

donde: 

Kr.- coeficiente de fricción lateral (valor promedio del coeficiente de empuje de 
tierras a lo largo del fuste). 

tagy.-coeficiente de fricción entre el material del pilote y la arena. 

Estos valores estan dados en función de la compacidad de la arena. En la 
siguiente tabla se encuentran loa valores de "Ks" y "y", propuestos por Brons, para 
pilotes hincados a golpes. (Toman en cuenta la compacidad Inducida durante el 
hincado). 

• 
material 

. 
Kir T 

del .gillOte arena suelta ' áenet'áeliba— '1-  

concreto 1.0 2.0 3/4 0 

acero 0.5 1.0 200  

PILOTES HINCADOS A PROFUNDIDADES MAYORES DE 20 DIAMETROS DEL PILOTE 

Pruebas a escala natural de capacidad de carga en pilotes hincados a presión, 
han demostrado que a una cierta profundidad (profundidad critica), los valores de 
capacidad de carga por punta o por fricción se vuelven constantes. La profundidad 
critica según Meyerhof se encuentra en función del ángulo de fricción interna del suelo, 
como se muestra en la fig. 44. 
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na.44 

La capacidad de carga en pilotes trabljando por punta y por fricción a la 
profundidad critica se puede cálcuiar con les siguientes expresiones: 

para 	Lp < Dc m==> Qu qp 1 B2/4 + fs/2 * ¶ B Lp 

dondeqp y fa , se calculan a la profundidad Lp. 

para 	Lp > Dc 'me> Qu ■ qp 1.11+ fa Y  B Dc + fe B (Lp-Dc) 
4 2 

donde Lp .- longitud de penetración del pilote 

CAPACIDAD DE CARGA DE PILOTES DE FRICCION 
EN SUELOS FRICCIONANTES C • O, a i 0 

Cuando un pilote 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 alcanzar un estrato resistente. 

La fricción que se produce en el fuste de un pilote cilindrico o prismático, hincado 
en arena muy densas, es mayor de un medio de la capacidad de carga Qd del pilote, sin 
embargo la resistencia a le extracción es menor de un medio de Qd. La capacidad de 
carga se cálculo con la suguiente expresión: 
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Qt = Qf 

Qf a fr Al 

ft= [Katt Ltag f 1AI 

donde: 

Qf .- capacidad de carga por fricción 

Ks .- coeficiente de fricción del suelo (igual a 0,6 para 
arenas muy compactas y 0.4 para arenas muy sueltas) 

II .- peso volumétrico del material 

L .. longitud del pilote enbebida en el estrato. 

f .. coeficiente de fricción entre el pilote y el suelo, se 
considera igual a 2/3 0 

Al : área lateral del pilote. 

En todos los casos deberán de tomarse en consideración 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 cito, eso 

El cálculo ee realiza una vez conocidos los valores que integran la siguiente 
expresión. 

Qt a Qf 

Cita fr Al 

fr a Ca 

Qf a Ce Al 
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donde: 

Qf ; capacidad de carga por fricción 

Ca ; adherencia entre pilote y suelo 

Al .• área lateral del pilote 

En la expresión anterior, el valor de Ce depende del tipo de material con que se 
elaboró el pilote y de la consistencia de la arcilla, este valor se puede obtener de la 
siguente tabla, propuesta por Tomlimson: 

MATERIAL DEL 
PILOTE 

CONSISTENCIA 
DE LA ARCILLA 

COHESION 
C (Ton/m') 

ADHERENCIA 
Ca (Ton/m9 

CONCRETO BLANDA O ---- 4 0 ---- 3.5 
Y FIRME 4 ---- 8 3.5 ---- 4.5 

MADERA DURA 8 --- 15 4.5 ---- 7.0 

ACERO BLANDA 0 ---- 4 O ---- 3 
FIRME 4 ---- 8 3 ---- 4 
DURA 1  8 ---- 15 7 

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

El cálculo de capacidad de carga de pilotes de punta, en suelos cohesivos. 
friccionantes se realiza de la siguiente manera: 

Condición: 

C V O 

0 V0 

Cálculo: 

Qt • Qp 
(IP • cic As 
qc • C Nc + Df Nq 
Qp • (C Nc + Df Nq) 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 (gráfica de Terzaghl) 

Cuando se piensa utilizar pilotee de punta, para dar soporte a una edificación, 
deberán tomarse en cuenta los asentamientos regionales, para evitar que las 
edificaciones piloteadas se hundan menos que el área circundante. Cuando esto 
sucede, se presentan perturbaciones serias a loe inmuebles vecinos, si estos se 
encuentran desplantados superficialmente. 

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

Condición: 
C Y O 
0 Y O 

Cálculo: 
Qt • Qf 

Qf ■ (Fr suelo cohesivo + fr suelo friccionante) Al 

Fr+fr = Ca + Ks L tag / 

Qf 	(Ca + Ks t 1. tag /) Al 

donde: 

Ca.• adherencia entre pilote y suelo, su valor puede ser 
obtenido de la tabla propuesta por Tomlimson. 

Ke.- coeficiente de fricción del suelo (iguala 0.6 para 
arenas muy compactas y 0.4 para arenas muy sueltas). 

/ .• coeficiente de fricción entre pilote y suelo ■ 2/9 a 
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TECRIA DE ZEEVAERT 

Zeevaert propuso una solución para la solución de capacidad de carga en pilotes 
de punta, situados sobre un suelo que presenta cohesión y fricción. El cálculo se realiza 
de la siguiente forma: 

Condiclónes: 

1.- Se debe aplicar a pilotes de punta 
2.-En suelos cohesivos•frlccionantes (cv0, 0V0) . 

Solución: 

donde: 
QP 	I A [C Nc + Pd 	( r + 0.1) 

f 	Coheficiente igual a 1.2 para un cimiento cuadrado o circular y 0.1 para un 
cimiento continuo, 

A .- Area de la sección tmasveraal del pilote 

C Cohesión 

Pd.- presión efectiva a nivel de desplante del pilote 

Cr.- Compacidad relativa (suelo denso 0.9, suelo medianamente denso 16 y 
suelo suelto 0.3) 

Nq, Nc.- Factores de capacidad de carga obtenidos a partir del angulo de fricción 
interna del suelo y haciendo uso de la tabla propuesta por Zeevaert. 

Este método se recomienda cuando los pilotes se encuentran empotrados en un 
estrato resistente. 

Loa hundimientos que presentan las estructuras en el suelo, son inevitables. Lo 
preocupante de dichos asentamientos es la forma en que estos se presentarán el paso 
del tiempo, sal como las consecuencias que consigo traerán. Deberá hacerse un estudio 
de los asentamientos en particular de cada estructura, así como también de los 
asentamientos regionales, para de esta forma realizar un cálculo adecuado del tipo de 
cimentación con el cual se eviten los asentamientos diferenciales y las afectaciones a 
construcciones vecinas. 
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CAPITULO IV 

CIMENTACIONES COMPENSADAS 

La compensación en una cimentación, es la sustitución de peso producto de una 
excavación, por el peso de una estructura cimentada sobre cajones desplantados a 
varios metros de profundidad, lo cual reduce o anula la magnitud de los incrementos de 
esfuerzos inducidos en el subsuelo, de manera que el mismo no se entere de dicha 
sustitución evitando con esto una deformación vertical o diferencial. 

Este tipo de cimentación es utilizado frecuentemente en suelos arcillosos, los 
cuales al presentar poca resistencia a los esfuerzos que se le presentan, limitan de 
alguna manera el uso de algún otro tipo de cimentación. 

En los edificios, la influencia del hundimiento regional se manifiesta en forma muy 
distinta, según sea el tipo de cimentación adoptado para sustentados. Las 
construcciones poco pesadas y las cimentadas por el sistema de compensación no son 
generalmente afectadas por el fenómeno, por tener libertad de moverse juntamente con 
la superficie del terreno. 

El principal problema que presenta hacer uso de este tipo de cimentación, radica 
escencialmente en el proceso de excavación, donde de no realizarse con un 
procedimiento bien planeado, pueden presentarse expansiones en el fondo y en las 
paredes de le excavación. Dichas expansiones no son deseables en el proceso de 
construcción, ya que se traducen en asentamientos al cargar el suelo con le estructura. 

El cajón de cimentación deberá ser impermeabilizado con el fin de evitar las 
infiltraciones de agua dentro del mismo, lo cual seria causa de fallas traducidas en 
asentamientos. 

En edificaciones de altura y esbeltas deberá evitarse el uso de este tipo de 
cimentación, especialmente el existe excentricidad en las cargas, ya que de utilizarse 
este tipo de cimentación, le edificación estará sujeta a altos momentos de volteo, los 
cuales se incrementan con la presencia de movimientos horizontales (sismos). 
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Para realizar el diseño de una cimentación compensada deberán de seguirse en 
forma estricta, los si guentes pasos: 

1.- Geometria y cargas en torno Para el diseño de cimenta clon deberán 
proyectarse secciones regulares, simétricas, en las cuales la resultante de 
las cargas que transmitirá la estructura deberá coincidir con el centroide 
del área del cajón de cimentación con el fin de que las distribución de 
esfuerzos sea uniforme. Deberán identificarse las combinaciones de 
cargas a las que estará sometida la cimentación, producto de: peso propio 
de las estructura y de la cimentación, las cargas vivas a las que estará 
sometida (de acuerdo al uso que se le vaya a dar), cargas accidentales 
(vientos, sismos, etc) y cargas vecinas, que pudieran afectar el diseño. 

2.- Exploración del subsuelo La exploración nos proporciona la estratigrafía 
y propiedades del subsuelo, del área donde se pretende construir, 
mediante pruebas de laboratorio. Dichas pruebas nos permiten determinar 
las condiciones del contenido de agua, análisis granulométrico, densidad 
de sólidos, límites de consistencia, pesos volumétricos que son esenciales 
para determinar en el caso de utilizar un cimiento de tipo compensado el 
volúmen de material c sustituir, resistencia al esfuerzo cortante, 
compresibilidad de los suelos atravezados, etc.. 

3.- Diseño tentativo .- Se deberán analizar los diferentes tipos de cimientos, 
con los cuales pudiera ser desplantada la edificación y de esta manera 
determinar el que presente las mejores condiciones de seguridad, 
funcionalidad y economía. 

Con la información de campo y laboratorio, se procede al análisis e 
interpretación estratigráfica del subsuelo, obteniendo los datos requeridos 
para el análisis de la cimentación, definiendo su tipo, profundidad de 
desplante, capacidad de carga y procedimiento constructivo a seguir, así 
como el cálculo de los asentamientos probables y el tiempo en el cual se 
presentarán. 
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4.- Análisis estático y dinámico Deberán identificarse las combinaciones de 
cargas a las que estará sometida la cimentación, producto de: peso propio 
de las estructura y de la cimentación, las cargas vivas a las que estera 
sometida (de acuerdo al uso que se le vaya a dar) y cargas vecinas que 
pudieran afectar el comportamiento esperado. En el análisis dinámico 
deberán ser tomadas todas las cargas posibles a las que estará sujeta la 
edificación, sil como las cargas accidentales (vientos, sismos, etc), para 
determinar si el tipo y geometria del cimiento propuesto es el más 
adecuado, haciendo caso al inciso anterior (3). 

5.- Verificación de le seguridad, estado limite de servicio y estado limite de 
falle. Se recomienda utilizar el procedimiento que sofista el Reglamento de 
Construcciones del Distrito Federal est como sus normas complementarias. 

S.- 	Diseho final. 

7.- Observecion. 

Las cimentaciones compensadas se pueden dividir en tres tipos: 

1.- 	Cimentaciones parcialmente compensadas. 
2.• 	Cimentaciones totalmente compensadas. 
3.- 	Cimentaciones sobre compensadas. 

IV.1 CIMENTACIONES PARCIALMENTE COMPENSADAS 

Las cimentaciones parcialmente compensadas son aquellas en las cuales se 
realiza una excavación de tal modo que al peso de suelo que se extrae es menor al peso 
de la estructura que sustituira el peso de suelo extraído, Las presiones que ejerce el 
peso de la estructura que queda sin compensar, se les debe efectuar un cálculo 
cuidadoso de distribución de esfuerzos sal como de asentamientos. 

Este tipo de cimentación se puede utilizar cuando se decae desplantar une 
estructura sobre arcillas preconsolidades, siempre y cuando les cargas no 
compensadas, no afecten la reme virgen de la curva de compresibilidad y quede dentro 
de la rama de recornpresión. 
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L. Zeevaert proporciona una recomendación, para evitar loa asentamientos que 
se pudieran presentar, debidos el exceso de presión, producto de la carga del suelo no 
compensado. 

AP < 1/2 (Pc - Po) 

donde: 

AP :Incremento de presión en la cimentación sobre la presión previamente 
existente 

Pc .-carga de preconsolideción. 

Po .-presión efectiva en el suelo, por peso propio. 

En suelos muy blandos, donde la compensación no sea suficiente para soportar 
las cargas inducidas al subsuelo, puede recurrirse a pilotee de fricción, los cuales 
trabajan como complemento de un sistema, a base de cajones de cimentación. Esta 
combinación resulta económica, la cual evite problemas de volteo, fricción negativa y 
problemas de emersión ( ver tig 45). La ecuación que permite conocer el equilibrio al 
que deberá someterse dicho procedimiento es la siguente: 

W•QL + FP - FN + Cp + U 

donde: 

W .- El peso de le construcción 

QL 	Fuerza debida a la presión de contacto efectiva, entre la losa del cajón y el 
suelo (la fricción negativa actuando sobre le subestructure, puede 
despreciarse tomando en consideración que la parte superior del estrato 
es encuentra poco afectada por le consolidación regional ). 

FN 	Fricción negativa sobre la subestructura y la parte superior de loe pilotee. 
FP .- Fricción positiva 
Cp 	Capacidad da carga por punta de los loe pilotee. 
U Subpreslón actuante sobre la subestructurent (en su caso). 
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IV.2 CIMENTACIONES TOTALMENTE COMPENSADAS 

Las cimentaciones totalmente compensadas son aquellas en los cuales se realiza 
una excavación de tal modo que el peso de suelo que se extrae es igual al peso de la 
estructura que sustituir& el peso de suelo extraido, 

Este tipo de cimentación se utiliza cuando la capacidad de carga del suelo no es 
suficiente para mantener la verticalidad de la estructura utilizando un cimiento 
superficial, Este método de cimentación es el que presenta mejores condiciones de 
trabajo, en cuento a distribución de esfuerzos se refiere, además de que no se ve 
afectado por los asentamientos regionales, ye que trabajan en conjunto suelo. 
estructura. 

IV.3 CIMENTACIONES SOBRECOMPENSADAS 

Las cimentaciones sobrecompensedes son aquellas en les cuales se realiza una 
excavación de tal modo que el peso de suelo que se extrae es mayor al peso de la 
estructura que sustituira el peso de suelo extraído. 

En este método de cimentación deberá realizarse un estricto cálculo de 
expansiones que se pudierán presentar, para tomar las medidas pertinentes para el 
diseño y proceso constructivo de le obra que se vaya a realizar. Lo anterior con el fin de 
evitar las deformaciones posteriores que pudieran dañar le estructura o las 
Instalaciones en el Mejor de los casos. 
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proceso constructivo de la obra que se vaya a realizar. Lo anterior con el fin de evitar 
las deformaciones posteriores que pudieran dañar la estructura o las instalaciones en el 
mejor de los casos, 

En los tres métodos de compensación antes mencionados deberá serciorarse de que no 
exista debajo del cimiento un estrato compresible, donde pudieran llegar esfuerzos, que 
pudieran sobrepasar su carga de preconsolidación, El cálculo de los esfuerzos 
transmitidos se puede realizar por medio de las fdrmuias de Boussinesq. 

DISEÑO DE CIMENTACIONES COMPENSADAS. 

Para el siguiente diseño de cimentaciones compensadas a bese de cajones de 
cimentación, se contempla su estabilidad en condiciones estáticas• y únicas, la 
excentricidad de las cargas se limita al 1 % de la longitud del lado en estudio del cajón, 
admitiendo** valores mayores solo en el caso en que la concentración de esfuerzos 
inducidos sean incluidos en la revisión por capacidad de carga y en el cálculo de 
asentamientos. 

La revisión por capacidad de carga se realizará cuando exista una sobre carga en 
el terreno, como es el caso de una compensación parcial; yen el diseño sísmico. 

PROCEDIMIENTO GEOTECNICO Y REVISION DEL DISEÑO 
DE CIMENTACIONES COMPENSADAS 

La siguiente revisión de cimentaciones compensadas se realiza considerando 
cajón y losa de cimentación, en condiciones estáticas y sísmicas. Cuando exista 
excentricidad de carga, esta se debe limitar al 1 % de la longitud correspondiente del 
cajón, se podrán admitir valores mayores solo en loe casos en que le concentración de 
esfuerzos inducidos se incluyan en la revisión de capacidad de carga y en el cálculo de 
asentamientos. 

La revisión de capacidad de carga se efectúa cuando se va a utilizar como 
soporte un cimiento de tipo parcialmente compensado y en el diseño en condiciones 
atomices*  esto debido a que se trasmiten sobrecargas netas al terreno. 

Dependiendo de las condiciones de trabajo de la cimentación, comparando la 
presión total trasmitida en forma permanente por las estructura (W), con el esfuerzo 
total inicial al nivel de desplante (Pd), se pueden distinguir los siguientes tipos de 
cimentaciones compensadas: 
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a) Cimentación parcialmente compensada 	 W > Pd 

b) Cimentación compensadas 	 W ■ Pd 

c) cimentación sobre compensadas 	 W < Pd 

El valor de la presión total transmitida por la estructura (W) se obtienen de la 
relación : 

W • 
A 

donde 

We son la acciones permanentes más las acciones variables con intensidad 
media y A el área de la cimentación. 

En el caso en que el nivel de aguas freáticas (N.A.F.) se encuentre por encima del 
nivel de desplante, deberá considerarse el peso del agua en las cargas permanentes, 
medido desde el nivel de desplante del cajón hasta el N.A.F., con el fin de garantizar, 
que el cajón de cimentación se mantenga vertical sin deformaciones en caso de una 
eventual inhundación, durante su vida útil. 

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

EXCENTRICIDAD DE CARGAS. 

En el diseño se procurará que la resultante de las cargas inducidas coincidan con 
el centroide del área del cajón, de tal forma que la excentricidad máxima no exceda de 
1% de le longitud del lado en que esta se presente. Cuando se rebasa la excentricidad 
máxima, se presenta una sobrecarga adicional por efecto del momento estático 
inducido (fig.4(I), lo cual implica que dicho efecto debe ser considerado en cálculo de la 
capacidad de carga y de los asentamientos en condiciones estáticas de la siguiente 
forma: 
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liWe • 	x 

Me • Wc e 

Donde: 

6We.- Concentración adicional de esfuerzos 
Me .- Momento elástico 

I .- Momento de inercia del cajón en la dirección en que se presente la 
excentricidad de cargas. 

x 	Distancia del centroide del área de cimentación a la orilla considerada 
.- Resultante de cargas permanentes de le estructura 

e 	Excentricidad de la resultante Wi respecto al centroide 
del área de cimentación 

En condiciones estáticas se considerará el incremento no uniforme de esfuerzos, 
para evitar que la estructura tienda a inclinarse durante el tiempo en que ocurra el 
proceso de consolidación, 

Por lo tanto la presión neta transmitida al suelo será: 

Wn • W + AWe - Pd 



La revisión por capacidad de carga se realiza a las cimentaciones parcialmente 
compensadas, en las cuales se debe comprobar que la presión neta transmitida (Wn) 
sea menor que la capacidad de carga admisible: 

Wn < qa 

qa • .Bit. 
FDe 

qu ■ C Nca 

Ncs ■ 5,14 (1+0,25 ..121+ 0,25 ffl.), para 	5. 22.51 
L 

Para valores DR y BIL mayores se tomarán los valores 2 y 1 respectivamente, 

La flotación es un problema que comunmente se presenta en las cimentaciones 
sobrecompensadas, debido a le recuperación del nivel freático o por la pérdida de 
fricción en les paredes del cajón depuse de presentarse un sismo, para lo cual deberá 
realizarse una revisión con el fin de evitar el fenómeno de flotación corno se hindica a 
continuación: 

W 	> 1,2 
(Of hw )8W 

hw 	Nivel freático medido desde la superficie del terreno. 

ów 	.• Peso volumétrico del agua. 

Expansiones. 

En cimentaciones sobrecompensadas, desplantadas en suelos arcillosos, 
se deberán revisar las expansiones que presentará el suelo a largo plazo, debidas a la 
absorción de agua, Para evaluar las expansiones que se presentan en arcillas es 
necesario conocer el módulo medio de expansión volumétrica (mev). Dicho módulo se 
obtiene en laboratorio con la prueba odométrica. El cálculo de expansión se obtiene por 
medio de la siguiente expresión obtenida a partir de la teoria de elasticidad 
considerrando µ - 0,5: 
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*J 'ala a lamo rs 

Sip • mev Pd B Ff Fp 

SIp 	.- Expansión a largo plazo 

mev .- Módulo medio de expansión volumétrica 

Pd 	Presión total al nivel del fondo antes de excavar 

B 	.- Ancho de le «melón 

Relación de Poisson 

Ff,Fp.- Factores de forma y de profundidad, obtenidos de la siguiente gráfica. 

.., Ed  
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Las expansiones inducidas por la excavación se presenta en forma inmediata, 
debido a la descarga del terreno permitiendo que el suelo sufra una recuperación de 
volúmen. Dicha expansiones pueden ser calculadas de Igual forma que las expansiones 
a largo plazo sustituyendo mev por el módulo de expansión elástica medio ( mue). 

Sel • mue Pd B Ff Fp 
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S el .- Expansión inducida por la excavación 

mue 	Módulo de expansión elástica medio de los estratos de 
arcilla expandibles bajo el fondo de la excavación 

Se deberá verificar que el movimiento vertical causado por las expansiones tanto 
la Inicial como la diferida sean aproximadamente iguales y no exedan de 20 cm. 

Estado Limite de Servicio 

Las Normas Técnicas Complementarias para el Diseño y Construcciones en el 
Distrito Federal restringen loe asentamientos dele siguiente manera: 

• En construcciones aisladas 30 cm 

• En construcciones colindantes 15 cm 

• La emersión máxima se limita a 30 cm 

Para cualquier caso se considerará el efecto de la velocidad de deformación. 

Los asentamientos instantaneos podrán ser evaluados por medio de le teoría 
elástica a partir de pruebas directas. Los asentamientos diferidos se calcularán de la 
siguiente manera: 

AH • CAS— ) 14  
1 + so 

donde: 

Asentamiento de un estrato de espesor H 

so.• relación de vicios inicial 
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U.- 	Variación de la relación de vados bajo el incremento de carga 
vertical Ap. 

H.• 	Espesor de estratos elementales en los cuales los esfuerzos 
pueden considerarse uniformes. 

Dicho cálculo será aplicado para diferentes puntos dentro y fuera del área 
cargada, con la finalidad de predecir los asentamientos diferenciales del cimiento y los 
Inducidos a construcciones vecinas. 

Cuando el cimiento se localice en una zona arcillosa, no deberá existir una 
sobrecompensación mayor de 1.5 Ton/m', a menos que se compruebe que dicha 
sobrecompensación no afectará las construcciones vecinas. 

Estado Limite de Falle en Condiciones Estáticas. 

La revisión de cimentaciones desplantadas sobre terrenos arcillosos 
senciblemente homogéneos se efectua comprobando la siguiente desigualdad: 

EQFc/A<Pv+R 

donde: 

IQ Fc.•Suma de las acciones verticales a tomar en cuenta en la 
combinación considerada, afectada por su respectivo factor 
de carga ( minimo de 1.1). 

A 	.- 	Ares de la cimentación (m') 

Pv 	Presión vertical total actuante a la profundidad de desplante 
(ton/al') 

R 	Capacida de carga del cajón qu multiplicada por un factor de 
resistencia Fr•0.7 .  
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Cuando se presenta excentricidad de cargas, existe un Incremento de carga, 
Dicho incremento de carga puede ser equilibrado si se reduce el área de contacto de la 
siguiente manera: 

B*• B - 2 e 

donde B* es el ancho efectivo. 

Así mismo se deberá revisar el movimiento por flotación de la estructura 
adoptando una posición conservadora del N,A,F. como se mencionó anteriormente. 

REVISION SISMICA DE LAS CIMENTACIONES COMPENSADAS 

En la revisión sísmica de las cimentaciones compensadas se consideran 
unicamente las compresiones que la estructura transmite al suelo, dejando a un lado las 
tensiones debido a que el suelo bajo los cajones de cimentación es incapaz de soportar 
tensiones, 

En el cálculo de las cargas por sismo se considera el 100% de su intensidad en la 
dirección más desfavorable y un 30% en las más favorable, sin factores de carga, como 
se puede observar el la figura 47, 

P10..47 Boecnaelonee en condiciones alunices. 
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El cálculo del incremento de esfuerzo sísmico se realiza de la siguiente manera: 

donde: 

Aqs ■ Mv {g1 + 0.3 vi] 
ly 	ix 

ego.- Incremento de esfuerzo por sismo 

Mv .- Momento de volteo (ver anexo 1). En caso de excentriclddad se 
se incluirá el momento correspondiente a condiciones estáticas. 

lx,ly.- Momento de inercia dei cajón en las direcciones larga y corta 
respectivamente 

xl,yi.- Distancia a la esquina en revisión medida respecto al centroide de la 
cimentación, en las direcciones corta y larga respectimante 

ESFUERZO LIMITE EN LA ORILLA 

La estabilidad de la estructura en condiciones sísmicas se revisa de la siguiente 
manera: 

Wn+óq.eqi  

qt a 2 Co(Nixi)% + KO Now Crod 

Co • 314 Cd 

g tag 15+10 
2 

donde: 

Wn.- Presión neta no compensada 
Ag..- Incremento de esfuerzo por sismo en le esquina. 
q'.. Esfuerzo límite. 
Cd.- Cohesión en ensaye triaxial consolidado no drenado. 
Od.- Angulo de fricción en ensaye triaxial consolidado no 

drenado 
K•.- Coeficiente de empuje de tierras en reposo, 
gol- Esfuerzo efectivo a nivel de desplante. 
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Cuando a una determinada profundida la desigualdad no se cumpla del todo, 
podrá recurrirse a profundizar más la cimentación para disminuir la presión neta, o en 
su caso si existe área de terreno disponible, podrá ampliarse la superficie de contacto 
disminuyendo con esto el incremento sísmico, 

Tensiones Inducidas por Sismo. 

Como se mencionó anteriormente los cajones de cimentación no son capaces de 
soportar tensiones, por lo que es necesario verificar que las tensiones por sismo que se 
transmiten en las esquinas sean menores que la presión total estática, lo cual se realiza 
de la siguiente manera: 

eqe ac IV- eWe 
donde: 

Mb- Incremento de esfuerzo por sismo 
Me.- Decremento de carga por excentricidad de cargas estáticas. 

De no cumplirse esta condición se optará por una cimentación profunda a base 
de pilotee. 
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Cortante Inducido por Sismo .  

Con el fin de evitar asentamientos diferenciales, se verificará que la fuerza 
cortante sísmica (V), sea menor o igual a la fuerza de fricción producida en la losa de 
cimentación yen las paredes del cajón. Esto es: 

V 5 	_FLUIR  
Fav 

donde: 

Fdv .- Factor de dimencionamiento (mínimo de 1.5). 

Re .- Fricción en el área de contacto de la losa. 

Rfs .• Fricción en el área de contacto de las paredes del cajón. 

Distorsión Angular 

Le distorsión angular es la forma en que se comporta una estructura, durante el 
tiempo que dura un sismo y cuando se presenta un asentamiento de tipo diferencial. La 
revisión por distorsión angular, se realiza con la finalidad de asegurar que una 
estructura no dañe construcciones colindantes, o bien genere sensación de inseguridad 
de los ocupantes de la misma. Dicha revisión se realiza de la siguente manera: 

a e máx Q  3 	Mv 
(0.5 B) ,I, E 

donde: 

Mv.- Momento de volteo 

13,L.- Ancho y largo del cajón. 

E 	Módulo de rigidez representativo del suelo en condiciones dinámicas. 
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Estado Límite de Falle en Condiciones Sísmicas. 

De Igual forma que en condiciones estáticas, se verificará la desigualdad 
de la presente ecuación, considerando una área reducida por excentricidad y factores 
de reducción debidos a la fuerza de inercia en la masa de suelo (ver figura 49). 

EQ Ar < Pv qu Fr [1 - 0.195 K r b 	Fc 
Sud 	Fr 

b n  min (br, 1.2 H, 20 m] 

donde: 

Ar.- Area reducida de le cimentación. 

K .- Aceleración igual a un cuarto del coeficiente de diseño sísmico. 

y.- 	Peso volumétrico total. 

Sud.-Resistencia no drenada dinámica (1.2 e 1.4 de la resistencia estática c). 

br.- Ancho o largo reducido en la dirección que actua el sismo br • B • 2e 

e r. 	Hv 
EQ 

H 	Distancia entre el nivel de desplante y la capa dure que limite el estrato. 

Fr,Fc.-Factores de carga y resistencia, respectivamente (Fcm1.1; Fr • 0.6) 
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IVA PROCESO CONSTRUCTIVO. 

EXCAVACION Y PROBLEMAS DE EXCAVACION 

Para toda edificación es indispensable efectuar excavaciones donde se albergará 
el cimiento cualquiera que sea su tipo. Les excavaciones se pueden dividir en dos tipos; 
superficiales, cuando la profundidad es menor de 5 m. y profundas, cuando su 
profundidad es mayor, de las cuales la que representa mayor problema es la excavación 
profunda, 

Las excavaciones poco profundas pueden realizarse sin ningun tipo de 
contención en las paredes del suelo, al existe espacio para construir taludes que eviten 
los derrumbes. Se ejecutan con sistemas más o menos normalisados y no requieren del 
cálculo alguno con respecto al empuje. 

Cuando una excavación se lleva más allá de los 5 m. de profundidad, se requiere 
de estudios y cálculos del comportamiento del suelo, de acuerdo e los resultados se 

determina el tipo de entibamiento y apuntalamiento que deberá realizarse durante el 
periodo de excavación. 
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Para llevar a cabo una excavación, donde se desplantará una cimentación 
compensada, que resulte satisfactoria en cuanto a seguridad y economía, es necesario 
tener planeadas de antemano: 

• Las etapas de ejecución según el área de trabajo. 

• El abatimiento del nivel freático y bombeo de las Infiltraciones. 

• La estabilidad de las paredes y del fondo. 

La expansión en suelos blandos y posibilidades de tubificación. 

• La extracción del material, circulación de acceso y salida. 

• La ubicación de las obras inducidas. 

• La transportación del material sobrante, calculando de antemano el 
volúmen de la excavación, agregando el porcentaje de abundamiento. 

Deberán tomarse todas las precauciones necesarias, cuando se realice una 
excavación cercana a una edificación, para evitar las fallas estructurales que se le 
pudieran presentar, tanto en la cimentación como en la superestructura. 

Cuando la excavación de proyecto, en terrenos suaves, sea mayor que la 
profundidad de desplante de las edificaciones vecinas, deberá excavaras por zonas 
pequeñas y con protección de ademes. 

Existen diferentes tipos de protección para la estabilidad de las paredes de la 
excavación, estos tipos varían de acuerdo a la magnitud de la obra, al tipo de material 
que compone el suelo, a las condiciones climáticas y a la profundidad ala cual se llevará 
la excavación, de los cuales se pueden mencionar el ángulo de reposo, ademes, muros 
de retención, apuntalamientos, ataguías y troqueles entre otros. 

Las excavaciones mayores de 2.5 m. de profundidad deberan realizarse con 
métodos, de tal modo que no afecten las vialidades, edificaciones vecinas y servicios 
públicos. Cuando a esta profundidad de excavación, los cálculos de expansión del fondo 
resulten mayores de 0.12 m., se tendrá que separar la zona excavada 2,5 m. de los 
linderos del predio, tomando las precauciones de estabilidad de los taludes, 

Las expansiones del fondo de la excavación pueden evitarse construyendo 
taludes con la inclinación del ángulo de reposo, y ocupando de forma inmediata el fondo 
con el cimiento, además de mantener el nivel freático muy inferior al de la excavación. 
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Con el fin de evitar expansiones excesivas, es conveniente Ir haciendo la 
excavación por secciones, al mismo tiempo que se deberán ir colando las paredes 
laterales del cajón de cimentación. De esta manera, se tiene una primera etapa. La 
segunda etapa contemple la excavación de los nucieos del cajón, al mismo tiempo que 
se van colando las trabes y losas, para que do esta manera quede practicamente 
terminada la parte estructural de la cimentación, En las etapas de excavación deberá 
mantenerse el bombeo dentro del área excavada, por necesidades constructivas, Dicho 
bombeo traerá consigo movimientos de las construcciones vecinas, por la creación de 
un flujo de agua, por lo que deberá reducirse a un mínimo el tiempo de bombeo. Por tal 
motivo es recomendable inhundar el cajón de cimentación, una véz terminado y 
proseguir con la superestructura hasta alcanzar el peso suficiente para anular el efecto 
de la subpresión (expansión). Posteriormente se procede a la extracción del agua del 
cajón e Inmediatamente después a la impermeabilización de la misma, la cual es de 
suma importancia, para evitarle sobrecargas al terreno, 

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

En el uso de explosivos debe tenerse la precaución de no ocacionar daños a los 
servicios públicos, construcciones vecinas ni a los medios de comunicación. Cuando 
pudiera existir alguno de los problemas antes mencionados será necesario realizar la 
excavación con medios mecánicos. 

ABATIMIENTO DEL NIVEL DE AGUAS FREATICAS 

En las obres de Ingeniería en ocaciones es deseable y a veces imprescindible 
llevar a cabo el abatimiento del agua intersticial del terreno o por lo menos reducir su 
presión, En alguna ocaciones corno medida provisional, como es el caso de las 
excavaciones realizadas bajo el nivel de aguas freáticas, para permitir la construcción 
de un sotano en un edificio, y a veces como medida permanente para proteger una 
estructura como ea el caso de el drenaje de una presa. 

Existen diferentes formas de realizar el abatimiento del nivel de aguas freáticas, 
las cuales dependen del tipo de obra que se vaya a realizar, entre las cuales se tienen: 

a).- drenes verticales, como se usa en terraplenes. 

b).- drenes horizontales, para drenar taludes. 

c).- zanjas a lo largo de una carretera. 

d).- pozos.dren, para una excavación, 
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El abatimiento del nivel de aguas freáticas, es un método con el cual se resuelve 
el problema que el agua representa en las excavaciones. El método consiste en cavar 
pozos de los cuales se extraerá el agua por medio de un sistema de bombeo. 

Al extraer agua del subsuelo se crea una alteracion en el manto acuifero, debida a 
la perdida de presión. Esta alteración varía, si el número de pozos de bombeo es tal que 
la zona de influencia se superpone a las vecinas y los volúmenes que se extraen son 
mayores que las aportaciones naturales al acuifero. 

La zona de influencia de un pozo, depende del gasto con que se extrae el agua y 
de la permeabilidad de los depositos proveedores de agua. 

Para abatir el nivel de aguas freáticas se deberá elegir un sistema de bombeo 
adecuado, dependiendo del tipo de terreno, de la profundidad y del gasto de agua por 
extraer, el cual deberá garantizar la extracción de un gasto por lo menos 1.5 veces el 
estimado. Así como tener un estricto control del tiempo de bombeo, pues las 
edificaciones adyacentes pueden sufrir un asentamiento excesivo cuando se extrae el 
agua durante un tiempo prolongado. 

En terrenos granulares el abatimiento se efectuará mediante pozos, los cuales 
deberán ser colocados en la periferie de la zona por excavar, esto con el fin de eliminar 
la fuerza de filtración en los taludes y fondo de la excavación. 

En suelos de baja permeabilidad, como lo son las arcillas plásticas, no será 
necesario efectuar un abatimiento del nivel freático, ya que este se abate al mismo 
tiempo que se va realizando la excavación, siempre y cuando no exista capa permeable 
entre el nivel freático y una profundidad H ■ rw/ ót * hw debajo del fondo de la 
excavación y no permanezca abierta mucho tiempo la excavación. 

donde: 

H 	Valor mínimo para evitar la inestabilidad del fondo de la excavación. 

Peso volumétrico del agua. 

11- Peso volumétrico del suelo entre el fondo de le excavación y el acuifero. 
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El gasto de extracción y el abatimiento provocado por el bombeo, se calculará, 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 Medio de 
Obras Civiles de la Comisión Federal de Electricidad tomo 12,3, 

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

Existen diferentes tipos de protección para la estabilidad de les paredes de una 
excavación, las cuales se encuentran en función del tipo de material que componen los 
estratos del suelo, de la ubicación de la excavación, del nivel de aguas freáticas y de los 
empujas activos y pasivos, entre otras, Loa diferentes tipos de protección se mencionan 
a continuación; 

Atagulas. 

Las atagulas son elementos estructurales formadas por cualquier tipo de material 
estructural Incluyendo tierra, madera, acero, concreto ola combinación de los mismos, 
que se colocan alrededor de una excavación, con el proposito de sostener las 
construcciones adyacentes y de evitar que penetre dentro de la excavación tierra yio 
agua. Generalmente las ataguías se colocan hincandolas por medio de martInetez de 
calda libre o hidráulicos, antes de realizar la excavación, 

Un método consiste en hincar viguetas de acero que posteriormente servirán de 
soporte a los 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 suelo y los mismos que posteriormente se rellenarán con grava. 

Las ventajas que presenta un tablaestacado de acero son: es fuerte e 
Impermeable, se pueden conseguir de diferentes secciones y pesos, es posible obtener 
longitudes grandes soldando dos o más tramos, pero tiene el inconveniente de no 
presentar resultados satisfactorios en terrenos con cantos rodados grandes o 
numerosos, ni tampoco en arena densa. 

En algunas excavaciones será necesario utilizar el contraventeo, para dar mayor 
estabilidad a las paredes de la excavación, sin embargo para algunos casos se podrá 
eliminar utilizando ataguias de paredes curvas, 

El uso de cenizas para evitar la filtración de agua a través de las ataguías dentro 
de la excavación, es de suma importancia, por lo económico que resulta utilizar este 
método. Cuando este método falla será necesario utilizar métodos máa caros como lo 
son: el de inyectar lechadas de cemento en suelos de granos gruesos y en terrenos 
compuestos por arena o arcilla será necesario el uso de inyecciones de productos 
químicos. 

Cuando las filtraciones de agua a través de las ataguías es Inevitable, deberá 
drenares el agua por medio de pozos exteriores o con sumideros y con un sistema de 
bombeo adecuado, a tal grado que la excavación permanezca seca. Los pozos 
exteriores reducen la presión artesiana debajo de la excavación y previene el 
levantamiento del fondo. 

Tableestacas. 

Las tablaestacas son estructuras que permiten la estabilidad de las paredes de 
una excavación, a diferencia de las ataguías, que su construcción es temporal y son 
utilizadas en terrenos donde se desea trabajar en seco, las tablaestacas se construyen 
para que trabajen permanentemente y no necesariamente deben ser Impermeables. 

Cuando la excavación se lleva más haya de los 5 m. de profundidad, se deberán 
hincar tablaestacas alrededor del terreno. Al ir extrayendo el suelo, se colocarán 
largeros, que comunmente son de acero y puntales que pueden ser de acero o madera, 
hasta Regar a la profundidad deceada, (ver fig.50) 
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Otro método que puede sustituir a las tablaestacas,para estabilizar las paredes 
de una excavación es por medio del hincado de pilotes H. Este método puede ser 
utilizado en terrenos que pueden exponer una cara vertical de varios metros cuadrados 
sin ningún peligro de colapso, 

El método consiste en hincar pilotes de sección H, en la periferia del área por 
excavar, con una separación de 1 a 3 m. y paralelos el corte. Posteriormente se extrae 
el suelo y se van colocando tablas acuñadas a los pilotee, las cuales serviran de forro a 
los pilotes, evitando con esto que el material invada el área excavada, como se puede 
ver en la fig.51. Al avanzar la excavación, se van colocando largeros y puntales, para 
dar mayor estabilidad al ademe. 
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Cuando de alguna manera se limita el uso de puntales por las dimensiones de la 
excavación, se podrán usar puntales inclinados, de tal forma que garantice la 
estabilidad de las paredes del ademe, como lo hacen los puntales transversales. 

Como ejemplo de este método seria excavar una parte central del área, hasta la 
profundidad a la cual se desplantará el cimiento o el cajón de cimentación para 
cimentaciones compensadas. Posteriormente deberá colarse de inmediato la parte 
excavada, la cual servirá de apoyo a los puntales inclinados que darán soporte a las 
paredes del ademe, como se muestra en la figura 52. 
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Como una alternativa al apuntamamlento transversal y del apuntalamiento inclinado 
se tienen los anclajes pretensados, los cuales presentan la ventaja de no invadir 
ninguna parte del área por excavar. 

El método consiste en abrir agujeros (similares a los que se abren para los pilotes), a 
través del ademe y suelo, posteriormente se colocan los tensores a lo alargo del agujero 
y son colados con concreto. De esta manera los tensores trabajan dandole la estabilidad 
requerida a las paredes verticales del ademe. Este método es utilizado en suelos que 
presentan cohesión y fricción o de preferencia en suelos friccionantes. Ver 119.53. 
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Algunas veces es preferible terminar las paredes de ademe, antes de extraer el 
material producto de la excavación, este método es muy frecuente en suelos arcillosos y 
cuando se presentan presiones hiperestátices, como lo son los suelos del centro de la 
CD. de México. El método consiste en cavar zanjas angostas en la periferia del área por 
excavarlas cuales pueden ser estabilizadas por medio de ademe o introduciendo lodo 
ventonítico. Una vez hechas las zanjas se procede a colar las paredes con concreto 
armado conelguendo de esta manera paredes capaces de soportar las presiones que el 
suelo y agua ejerceran sobre el área expuesta al mismo una vez hecha la excavación. 

Para poder determinar el tipo de ademado que tendrá que utilizarse, es necesario 
conocer la magnitud de los empujes, que se ejerceran sobre la estructura que dará 
estabilidad a las' paredes de la excavación. Existen diferentes teorías para poder 
efectuar cálculos aproximados de loe empujes, loe cuales se verán 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 retención. Dichos empujes se clasifican en dos 
tipos: empuje activo y empuje pasivo, el primero es que el ejerce el suelo a la estructura 
de retención que es construida con este fin, el segundo es la fuerza que se contrapone 
al desplazaminento cuando es solicitada por una fuerza lateral. Dicha fuerza lateral 
puede ser producida por un cimiento, un muro de retención, un tablestacado, un bloque 
de mamposteria o concreto. 

Los muros de retención se caracterizan por su rigidez ante los empujes que se le 
presentan. Estas estructuras de retención, no esperimentan ningún cambio como 
consecuencia del empuje lateral, unicamente experimentan rotación ylo traslación a 
medida en que aumenta la profundidad de la excavación. 

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

Karl Terzaghi y Rolf B. Peck, en su libro Mecánica de Suelos en la Ingeniería 
práctica, hacen mención a las excavaciones que se realizan en arenas secas o 
drenadas, haciendo uso del método de la espiral logarítmica, para el cálculo de los 
empujes sobre el revestimiento de excavaciones de pozos a cielo abierto, de la siguente 
manera: 

La figura 51, muestra un corte vertical de una de las paredes de un excavación de 
profundidad H, efectuada en arena seca o en arena drenada. La posición inicial de los 
perfiles doble T viene Indicada por la linea llena "ab" y su posición final por la linea 
punteada "ab'". El empuje de la tierra por unidad de longitud de excavación, se designa 
por "Pa", para distinguirlo del empuje activo "PA" que una masa de suelo similar ejerce 
sobre un muro de contención de igual altura 14. Como la parte superior de la cuña de 
deslizamiento (fig 54,a) no puede deformarse lateralmente, la superficie de 
deslizamiento corta la del terreno en ángulo recto (fig. 55). La curva real de 
deslizamiento puede expresarse aproximadamente por la espiral logarítmica de 
ecuación: 

r n r•o E.4°  

122 



la) b) (e ) 

D 

ROJA 

a11 
0.iat
11'1  441  

(b) 

b 	y 14 N/ 
b  1 

•••• 

' 	• 49•;:f)"*. 	Ny, 
 • `• 

4111 • 4,4›. 

,4> 

nom 

123 



El centro de la espiral se haya situado sobre una linea recta que pasando por "d" 
forma un ángulo e con la horizontal, Como la deformación lateral de la entibación hace 
que la cuña de tierra se deslice hacia abajo, la resultante del empuje resulta inclinada 
de un ángulo f con respecto a la horizontal. Investigaciones teóricas han demostrado 
que el punto de aplicación del empuje viene determinado por la forma de la superficie de 
deslizamiento, y veceversa. Si la curva de deslizamiento es similar a la "bd" de la figura 
54 la teoría indica que la distribución del empuje de la arena es aproximadamente 
parabólica, como lo muestra la figura 55 b, y que la elevación na H se del punto de 
aplicación debe encontrarse entre 0.45 H y 0.55 H. Esta conclusión teórica ha 
confirmado por mediciones efectuadas en el terreno, de modo que en el cálculo que se 
efectúa a continuación se supone que "na" es conocido, 

Para determinar la posición de la superficie de deslizamiento se elige un punto 
arbitrario "dr situado sobre la superficie del terreno no excavado. Entre este punto y el 
borde Inferior "b" del corte se traza una espiral logarítmica con centro situado sobre 
"d101". La reacción F1 sobre la superficie de deslizamiento "bd1" pasa por el centro "O 
", de modo que, si tomamos momentos con respecto al mismo, se obtiene: 

P1 la = W lw 
de donde: 

P1 = W 1w/la 

Se efectuán cálculos 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 la curva P. El empuje activo Pa es igual a la ordenada máxima, 
correspondiente al punto C, y la superficie de deslizamiento pasa por el punto d. El 
ancho ad de la base superior de la cuña que ejerce el empuje máximo Pa es siempre 
mucho menor que el ancho de la cuña abdc, que corresponde a la teoría de Coulomb 
(fig.54c.). 

El valor de "Pa" depende en cierto modo de "na". Aumenta lentamente a medida 
que crece "na" y es siempre mayor que el valor de "Pa" de Coulomb, Para e e 38° y f 

0°, un aumento de "na" de 0.45 a 0,55 acrecienta "Pa" de 1,03 "PA" a 1.11 "PA". Si se 
supone n o  0.55, cualquiera que sea el error que se corneta, el resultado se situa del 
lado de la seguridad, pues este valor corresponde a la máxima elevación obtenida hasta 
hoy en mediciones efectuadas en el terreno. El ángulo f tiene muy poca Influencia 
sobre la relación Pa/PA. De lo que antecede se deduce que, para un cálculo preliminar 
es suficientemente exacto suponer: 

Pa m1.1 PA 
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El siguente paso a seguir es el encontra el esfuerzo que soportará cada puntal, ya 
que este varia de puntal a puntal situados a la misma altura, debido a las variaciones de 
las condiciones del suelo y a detalles del procedimiento de construcción, el cual se 
efectuará mas adelante. 

Las excavaciones y adornes en arcillas saturadas se rallan en un tiempo muy 
corto en comparación con el que se necesita para que cambie su contenido de 
humedad, con esto se cumple que el e 0 , por lo tanto es aplicable la expresión (re r:), 
se hace identica a la de un circulo de radio r 	, Como el circulo debe cortar la 
superficie del terreno con un ángulo recto, su centro está al nivel de dicha superficie 
(fig.56). La cara ab del corte vertical está sometida al empuje Pa y a la adherencia 
CaH entre la arcilla y la pantalla. El cálculo de Pa se hace tomando momentos, 
respecto al centro del circulo, de todas las fuerzas que actuán sobre la cuña de 
deslizamiento. El momento actuante lo produce el peso de la cuña; el resistente es Igual 
a la suma del momento de las fuerzas de adherencia Cali, del momento de las fuerzas 
de cohesión c.bd que acto a lo largo de la superficie de deslizamiento y del momento 
del empuje Pa. El valor de Pa depende de la relación Calo y de na. Mediciones 
efectuadas en excavaciones para obras ejecutadas en arcillas 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 distribución del empuje, por tanto no es 
triangular sino que, a semejanza con las arenas, aproximadamente parabólica. 
rl
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EMPUJES QUE LIBERAN SOPORTAR LOS PUNTALES 

El procedimiento mas sencillo para evaluar el esfuerzo que debe soportar un 
puntal, consiste en suponer que la carga que soporta el mismo , es igual a la suma de 
todas las cargas que actuan sobre una área rectangular, que se extiende desde la mitad 
de la distancia del puntal próximo horizontal y vertical, como se muestra en la fig.57. 
Para proposito del cálculo, se supone que el fondo de la excavación actúa como puntal. 

Carpas 
sobre los 	Empujes unitarios 
puntales Dimensiones aparentes 

Diagrama 
de empales 
aparentes 

riG.57. 

P =  Q /b  
a +1/2 a 

P = 	Q / b 
1/2(a + a ) 

P Q b 
1/2 (a + a ) 

Para una excavaciones 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 , e y del ángulo de fricción / que forma la horizontal con la dirección del 
empuje que ectue sobre el revestimiento. El ángulo puede variar de O a o, de acuerdo al 
material con que esté construido el revestimiento y de les posibilidades de que el mismo 
se asiente. 
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El cálculo del coeficiente de empuje por el método de la espiral logarítmica se 
puede llevar a cabo con la siguiente expresión: 

KA = 	Pa 
1/2 et 112  

En la siguiente tabla fueron tabulados valores del coeficiente de empuje (KA), 
considerando un ángulo de fricción 1= 012 y valores de na comprendidos entre 0.4 y 
0.6, Además se incluyen loa valores obtenidos por medio de la teoría de Rankine donde 
Ka ■ lag' (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 logarítmica respecto a la teoría de 
Rankine es que los errores que se comenten al calcular el coeficiente de empuje KA 
son mínimos con los que se pueden cometer con le teoría de Rankine. 

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

A continuación se presentan los diferntes diagramas de empuje aparente, 
propuestos para el cálculo de los puntales de las excavaciones a cielo abierto: 
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MUROS DE RETENCION 

Para la realización del proyecto de un muro de retención, al igual que en el 
análisis de algunas otras estructuras se siguen dos pasos que son: 

1.- Se predimensiona la estructura del muro. 

2.- Se realiza un análisis de la estabilidad estructural que presenta frente a las 
diferentes cargas que la solicitan, 

Si después de haber efectuado el análisis estructural, resulta que el muro no 
cumple con las condiciones de estabilidad, se repite nuevamente el procedimiento, 
hasta alcanzar las condiciones de estabilidad requeridas. 

Para llevar a cabo el análisis estructural del muro, es necesario conocer 
primeramente las fuerzas que actuán por encima del nivel de desplante del mismo, 
como son: el peso propio del muro,las presiones hidrostáticas, la presión del relleno 
contra el respaldo del muro, las sobrecargas actuantes sobre el relleno, las 
expansiones del suelo debido al cambio de humedad, las vibraciones entre otras. 
Posteriormente se Investiga la estabilidad del muro con respecto al volcamiento, y la 
capacidad del suelo para: impedir el deslizamiento del muro por el plano de su base o 
por debajo del mismo; resistir la presión máxima 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 
terraplén, sin asentamiento excesivo, volcamiento, o deslizamiento hacia afuera del 
muro. 

De lo anterior se puede decir que para llevar a cabo el análisis es necesario 
realizar dos cálculos diferentes que son primeramente las cargas que se lo presentan al 
muro y la resistencia del suelo. 

TEORIAS DE EMPUJES CONTRA MUROS DE RETENCION 

Las teorías que acontinuación se presentan toma en consideración las siguentes 
condicionantes: 

El muro puede desplazarse por giro o deslizamiento en una distancia 
suficiente como para que se alcance a desarrollar toda la resistencia al 
corte del terraplen o relleno. 

La presión del agua en los poros del relleno es depresiable. 

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

TEORIA DE RANK1NE 

Rankine consideré que los esfuerzos actuantes en una masa de suelo, la llevan a 
un estado de equilibrio plástico, es decir, cuando está por alcanzar el punto de rotura 
por corte en dicha masa. 

Los empujes que se obtendrán toman en cuenta las siguientes hipótesis: 

Se considera que no existe contacto entre el relleno y el muro de contención. 

Se trata de rellenos con superficie libre horizontal. 

Los estados de esfuerzo actuán en la masa de suelo localizada en la vecindad 
del muro, correspondiente al estado de equilibrio limite o de rotura. 
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La teoría tiene su fundamento el la siguiente figura, que representa una masa de 
suelo friccionante (dz), la cual se encuentra a una profundidad (z), en el Interior de un 
estrato en reposo. 

Rankine considera que los esfuerzos actuantes en una masa de suelo, la llevan a 
un estado de equlibrio plástico, es decir cuando esta por alcanzar el punto de rotura por 
corte en dicha masa. 

Donde: 

Pv = tZ 
	

Pv.- presión vertical 

Ph.- presión horizontal 

Ph = Ko 1Z 
	

Ko.- coheficiente pasivo de presión de 
tierra. 

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

Ko ■ 0.4; para arenas sueltas 

Ko a 0.8; para arenas intensamente apisonadas 

Ko a  0.5; para arena natural compacta. 

Los valores de estas expresiones representados en el diagrama de Mhor (fig 63), 
proporcionan 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 presión horizontal,respectivamente, tomando en 
consideración, para el primer caso la presión vertical constante, y para el segundo 
como el esfuerzo principal menor, estos valores graticados en el círculo de Mhor nos 
proporciona la línea de falla. 
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KA = 1/No = tag 2(45°- 0/2) 

Kp = No ,., taig,'(15°+ o/2) 

Aplicando los resultados hasta ahora obtenidos en muros, se puede calcular el 
empuje borlar-Mal actuante sobre un muro a una profundidad i'z", esto es: 

EA = 1/2 KA 114,  

Ep = 1/2 Kp 

En donde el punto de aplicación de la fuerza, en una distribución lineal se 
encuentra a 113 de H a partir del nivel de desplante del muro. 

En un muro de retención de arenas, donde intervienen presiones hiperestáticas, 
el cálculo del empuje se realiza de la siguiente manera: 

PA = 1/No( Hl + z.r) 

PA.- presión horizontal 
Para este caso el empuje total activo estará dado por: 

EA = 1 	1H' + 1 1H1 H2 + 1 	+ 1/2 tri H2' 
2 No 	No 	 2 No 
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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 plásticos de falla en el 
diagrama de Mhor. 

Estado plástico activo (circulo # 2)  

Pv .- esfuerzo principal mayor 

PA = 	- 2 C ; 
	

La horizontal, 

Pv 
	

La vertical. 

Estado plástico pasivo (circulo # 3)  

Pv .- esfuerzo principal menor. 

Pp 	+ 2 C ; 	La horizontal. 

Pv = 6'z 	; 	La vertical. 

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

EA=,  1/2 1H2  - 2 C H 

Ep= 1/2 1H,  + 2 C H 

Mediante la fórmula del empuje activo (EA), puede obtenerse la altura máxima, a 
la cual podrá realizarse una excavación, sin utilizar ningún tipo de retención y sin que se 
presente derumbe de las paredes, La condicionante es EA al O, esto es: 

Para suelos cohesivos 
	

Para suelos cohesivos friccionantes 

1/2 	- 2 C 	= O 
	

1/2 KA 	= 2 C (KA)11 H 

Hc = 4 C 	 Hc = 4 C (N0)11 
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Donde: 	Hc.- Altura crítica, la cual deberá ser afectada por un factor de seguridad 
no menor de 2. 

Como se pudo observar, en los casos anteriores los empujes, se obtienen 
Integrando las presiones a lo largo de la altura H , para obtener las expresiones 
generales de Rankine para empujes. En la siguiente tabla se presentan las expresiones 
para evaluar las presiones totales en cualquier tipo de suelo: 

T 1 P O 	DE 	S U E L O 

Empuje FRICCIONANTE COHESIVO COHESIVO-FRICCIONANTE 

C= 0 	 e= O 	 C O ; a O 

EA 	1/2 KA Pi' 	1/2 /H1-2 C H;1/2 KA y'H' - 2C (KAP1 H 

Ep 	1/2 Kp 1112 	1/2 6.H 2 +2 C H;1/2 Kp $H 2  + 2C (Kp), H 

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

EA mi 1/2 KA 	cos 

Ep = 1/2 Kp ¡'H3  cos 

METODO SEMIEMPIRICO DE TERZAGHI 

El método de Terzaghl para el cálculo de empujes sobre muros de retención, 
proporciona mejores resultados, que los métodos anteriores. Está basado en la 
experiencia de Terzaghl, el cual puede ser aplicado a cinco diferentes tipos de suelos, 
que son: 

I .- Suelo granular grueso, sin finos. 

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

IV .- Arcillas plásticas blandas, limos orgánicos, o arcillas limosas. 

V ,- Fragmentos de arcilla dura o medianamente dura, protegidos de modo que el 
agua proveniente de cualquier fuente no penetre entre los fragmentos, 

El método cubre cuatro casos, en los que varían fa geometria del terreno y las 
sobrecargas los cuales se mencionan a continuación: 

1 .- La superficie del terreno es plana, inclinanda o no y sin sobrecarga alguna, 

2 ..- La superficie del terreno es inclinada a partir de la corona del muro, hasta un 
cierto nivel, en que se torna horizontal, 

3 .- La superficie del terreno es horizontal y sobre ella actúa un sobrecarga 
uniformemente repartida. 

4 ,- La superficie del relle no es horizontal y sobre ella actúa una carga lineal, 
paralela ala corona del muro y uniformemente distribuida. 

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

En loe casos 3 y 4, actúan sobrecargas, las cuales producen presión vertical, 
cuya magnitud es calculada, de esta presión solo se toma en cuenta la parte que actua 
sobre el talón del cimiento del muro, señalado en las figuras por un rayado vertical, 

Estos métodos son aplicables a muros cimentados sobre estratos resistentes, 
donde la fricción y la adherencia entre suelo y muro actúan de tal forma que ayudan a 
estabilizar el muro, reduciendo los empujes. 
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IP, V. Calcule de lee Freedom ircelocedee por une «brear. en Inas Indetnida. 

Cuando el cimiento de los 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 %, debido 
al aumento de empujes producto del asentamiento. 

ANEXO 1 
Una manera sencilla de evaluar el momento actuante de una cimentación 

compensada, es reduciendo el momento al actuante momento resistente, esto debido al 
empuje pasivo que ejerce el suelo sobre la superficie de contacto del cimiento 
empotrado. 

Mv = M - Mc 

M = 0.8 ( 2 Bt) (Wt 05 ) 
3 	 45 

Me = Pp L di 
2 

Pp = 1 (2c + Pd ) 

Fr 	2 
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donde: 

Mv 	.- Momento de volteo 

M 	.- Momento de volteo actuante a nivel de desplante 

Mc 	.- Momento de volteo resistente por empotramiento del cajón do 
cimentación 

Ht 	.- Altura total medida desde el desplante de la estructura 

Wt 	.- Peso total de la estructura 

Cs 	.- Coeficiente de diseño sísmico 

Qs 	.- Factor de comportamiento sísmico 

Pp 	:Empuje pasivo 

L 	:Dimensión del cajón en la dirección perpendicular al sismo 

d 	.- Profundidad de desplanto 

c 	.- Cohesión media del suelo que confina al cajón 

Pd 	.- Esfuerzo vertical total, a la profundidad de desplante 

Fr 	.- Factor de reducción para tomar en cuenta los bajos 
niveles de deformación angular inducidos durante el 
sismo (mínimo de 3) 
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EJEMPLO 

Se proyecta construir un edificio para oficinas en el Distrito Federal, 
localizado en la zona III (lacustre), el cual estará constituido, según proyecto, por 
planta baja para estacionamiento y cuatro niveles para oficinas, La estructuración 
se realizará 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 en la figura 68: 

O (P) 

4.1 	4.1 	1 	4.1  

C 

4,8 

. 

4.8 

. 
1 ú 

4.13, 

Acotaciones en m. 

4 	• 

	e 

f 
	

1 

1 
	

4 

PLANTA DE COLUMNAS 

Con la finalidad de determinar el tipo de cimentación mas adecuado se llevó a 
cabo un estudio de mecanica de suelos, el cual consistio en la perforación de un 
sondeo de tipo mixto continuo a una profundidad de 20 m y la excavación de un 
pozo a cielo abierto a una profundidad de 2.5 m. De dicha exploración se 
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obtuvieron muestras de tipo alterado e Inalterado, a las cuales se les 
realizaron pruebas de laboratorio para determinar sus propiedades índice y 
mecánicas respectivamente. 

De la exploración se determino el perfil estratigráfico del suelo en estudio, 
encontrandose que el suelo se encuentra principalmente constituido por arcillas 
de alta compresibilidad con baja resistencia a la penetración estandar como se 
indica en la figura 69 . 

ACCIONES : 

Las acciones consideradas en los análisis de cimentación fueron las 
siguientes: 

a) - Combinación de cargas permanentes y de cargas vivas con Intensidad 
máxima, que incluyendo el peso de la cimentación tendrá un valor de 1,308.8 
ton. Estas cargas se afectaron por un factor de carga de 1.4 y se consideraron 
en el análisis límite de falla en condiciones estáticas. 

b) Combimación de cargas permanentes y cargas vivas con intensidad 
instantánea, que incluyendo el peso de la cimentación tendrá un valor de 
1,346.5 ton, 	La acción accidental mas critica por efecto de sismo 
corresponderá a un momento de volteo de 1,883.7 ton.•m obtenido con un 
método de aproximadón Las cargas se afectaron por un factor de carga de 1.1 
y se utilizaron en el análisis limite de falla en condiciones dinámicas. 

c) - Combinación de cargas permanentes y cargas vivas con Intensidad media, 
que incluyendo el peso de la cimentación tendrá un valor de 1,184.2 ton. Las 
cargas se afectaron por un factor de carga de 1.0 y se emplearon en la 
determinación de la profundidad de desplante del cajón y en el análisis del 
estado limite de servicio, por consolidación de los depósitos arcillosos. 

DETERMINACION DE LA PROFUNDIDAD DE DESPLANTE 

La profundidad de desplante del cajón de cimentación se determino tomando 
en cuenta la combinación de cargas permanentes, cargas vivas con intensidad 
media y el peso de la cimentación, así como las siguientes consideraciones: 

a) .- El cajón de cimentación tendrá las mismas dimensiones que la planta baja 
del edificio. 
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b) .- No existe excentricidad alguna entre el centro de cargas do la estructura 
Y 	el centro de reacción do la cimentación; en caso necesario deberá 
aplicarse 	un lastre de manera que se satisfaga esta condición. 

c) .- El incremento neto de esfuerzos al subsuelo so limita a 1.1 tonlm2, 

Para determinar la presión que que la estructura transmitirá al suelo se tomó 
la combinación de cargas permanentes y cargas vivascon intensidad media 
incluyendo el peso de la cimentación dividida entre el área de la cimentación. De 
acuerdo a lo anterior, se tiene que la estructura transmitirá una presión media de 
4.67 tonlm2 (no considera el peso del lastre), de las cuales habrá que compensarse 
3.57 ton/m2; considerando que el suelo entre la superficie y los 3 metros tiene un 
peso volumétrico de 1.56 ton/m3, para lo cual se requiere una profundidad de 
excavación de 2.29 m. En caso de que se requiera lastre para eliminar la 
excentricidad entre el centro de carga del edificio y el centro de reacción de la 
cimentación, la cimentación se Incrementará. 

Estado Límite de Falla en Condiciones Estáticas 

Una cimentación será segura ante estado limite en condiciones estáticas, si 
cumple la siguiente desigualdad: 

Q Fc R 

Donde: 

Q .- Combinación de cargas permanentes ( incluye el peso de la cimentación) 
más cargas vivas con intensidad máxima. 

Fc .- Factor de carga, igual a 1.4 

R .- Capacidad de carga del cajón de cimentación, afectada por el factor de 
resistencia correspondiente en tonlm2. 

R ::( c No FR y Di ) Al 

c .- Cohesión del material de apoyo, igual a 2 tonlm2 

FR .- Factor de resistencia, adimensional o igual a O:7. 
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y .- Peso volumétrico del suelo arriba del nivel de desplante en tonlm3  

Df 	Profundidad de desplante de la cimentación, en m. 

Al 	Area de la losa de fondo del cajón de cimentación, en m2  

No a  5.14 ( 1 + 0.25 DfIB + 0.25 B/L ) 

B .- Ancho de la cimentación igual a 14.4 m 

L 	Largo de le cimentación igual a 17.6 m 

Nc ,- Coeficiente de capacidad de carga, adimensional Igual a 6.40 

La desigualdad se satisface de la siguiente manera: 

1,308.80 x 1.4 < 3,180.18 

1,832.32 < 3,180.16 

Estado Limite de Falla en Condiciones Dinámicas 

Una cimentación será segura ente estado limite de falla en condiciones 
dinámicas si la capacidad de carga neta del suelo afectada por el factor de carga y 
la fuerza de inercia que obra en la zona de falla potencial del suelo que subyace al 
cimiento es mayor a la acción de les cargas gravitacionales y las debidas al sismo, lo 
cual puede verificarse a través de la siguiente desigualdad: 

Fc Wt Wc 	FR AR ql ( 1 - 0.95 K Y b Fc  ) 
Sud FR 

donde: 

Fc .- Factor de carga, igual e 1.1 

Wt 	Carga total de la estructura en la condición analizada, igual a 1,246.50 ton 
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Wc 	Peso del suelo desplazado para la construcción del cajón de cimentación, 
iguala : 

Wc = y Dt x Al =1,56 x 2.30 x 253.44 = 909,34 ton 
FR 	Factor de resistencia, igual a 0.6 

AR 	Aren reducida de la lasa de cimentación para tomar en cuenta el momento 
de volteo, Igual a : 

AR=(B 2 0)1- 

siendo: 

.- Ancho de la losa de fondo del cajón 

e .- Excentricidad dada por 

e =la ai 1.833.7 ton • m 1.61 m 
Y* 	1,246.5 ton 

AR 	( 14.4 2 x 1.51 ) 17.60 og 200.28 

ql 	Capacidad de carga neta del cajón de cimentación, igual a : 

c Nc 
ql = 2 x 6.4* 12,6 ton/m 2  

K 	Aceleración horizontal máxima del terreno, según el Reglamento ( zona del 
lago) igual a 0.4, para estructuras tipo 8, afectado por un factor de 
ductilidad de 3. 

K 	0,4 ,at 0.13 
3 

b 	Mínimo de ( d, 1.2 H, 20 m ) 

donde: 

d 	Ancho del área reducida de la tosa, igual a 11.40 m 

H .- Profundidad desde el desplante del cajón hasta capa dura mas próxima, 
Igual a 27.7 m. 
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La desigualdad se satisface con los siguientes valores: 

1.1 x 1,246.6 - 909.34 	< 	1220.64 TON. 

461.81 	 1220.64 TON. 

Se revisó que el esfuerzo máximo aplicado al suelo en los extremos de la losa 
de cimentación, en condiciones dinámicas, no rebase la capacidad de carga del 
suelo. Para el momento sísmico estimado se obtuvo un esfuerzo máximo de 8.8 tonlma 

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

Estado Límite de Servicio 

Los movimientos verticales que sufrirá la estructura respecto al terreno circundante 
se deberán a la recuperación de la expansiones elásticas producidas durante al 
construcción de la cimentación, y a los hundimientos diferidos provocados por la 
consolidación de los depósitos arcillosos debido al Incremento de presión neta 
transmitida al subsuelo, por ser una cimentación parcialmente compensada. 

Asentamientos diferidos. 

los asentamientos se calcularon para la combinación de acciones 
permanentes más variables con intensidad media considerando que el edificio 
transmitirá al subsuelo una presión neta de 1.1 tonlm2  en el análisis de empleó un 
programa de computadora que determina la distribución de esfuerzos en el subsuelo 
según la 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 que se muestran en la figura 70 	, considerando la cimentación 
flexible, los cuales resultan admisibles. 

Estabilidad de Taludes 

Para determinar la inclinación que deberán adoptar los taludes do la 
excavación que se hará pera alojar el cajón de cimentación, se efectuó un análisis 
de estabilidad de taludes tomando en cuenta que los materiales existentes hasta la 
máxima profundidad de excavación son cohesivos friccionantes, no 
presentan 

146 



diferencias importantes en su resistencia, por lo que el mecanismo de falla general 
que tiene mas probabilidades de acurrir es el de rotación a lo largo de una superficie 
de falla cilíndrica. El análisis se hizo empleando el método sueco llamado de dovelas, 
que obtiene el factor de seguridad con la siguiente expresión: 

Fa = Si Mi 
E Ti 

donde: 

E SI resistencia al corte del suelo 

A II .- Longitud de la base de la dovela 

En 	Fuerza tangencial en la base de la dovela 

Para los taludes mostrados en las figura 71 , se analizaron diferentes 
superficies de falla rotecional; en las mismas figura se han anotado los factores de 
seguridad encontrados obaervandose que resultan admisibles. 

Empujes Sobre Muros Rígidos Perimetreles 

Los muros perimetrales de los cajones de cimentación, deberán ser diseñados 
o revisados pera resistir los empujes mostrados en las figura 72, los que se 
calcularon considerando la suma de los siguientes efectos: 

a).- La presión que ejerce le masa de suelo en condiciones de reposo, obtenida 
como el producto acumulado del peso volumétrico total por los 	espesores 	en 
que estos ee consideran del mismo valor afectados por un coeficiente de presión 
de tierras en reposo igual a 0.6. 

b).- La acción de una sobrecarga uniformemente repartida de 3.0 tonlm2  para 
las colindancias con estructuras de dos y tres niveles y de 1.5 tonlm2  para 
las colindancias con vía pública. 

c).- Para tomar en cuenta solicitaciones sísmicas, se determinó una 
componente horizontal exprezada como el producto del peso de la masa 
deslizante por un coeficiente chamico de 0.4 (correspondiente a la zona del 
lago). 
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Expansiones Elásticas 

Para evaluar las expansiones elásticas máximas que ocurrirán al efectuar la 
excavación para alojar el cajón de cimentación, se empleó el criterio de 
Streinbrenner y los módulos de elasticidad en expansión, obtenidos de correlacionar 
las propiedades Indice de los materiales de interés con las de otros semejantes en 
los que se han determinado los módulos elásticos por métodos geosísmIcos. Según 
este criterio, el desplazamiento vertical en la esquina de un área rectangular al 
descargarla por efecto de la excavación, está dado por: 

HD = A.B_ 'I . u2  ) Fi + ( 1-u.2 u2  ) F2] 

donde: 

HD .- Expansión debida a una capa de espesor D 

q 	.• Descarga uniforme por excavación 

B .- Ancho del área descargada 

FiyF2.-Coeficientes que dependen de DIO y UB 

D .- Espesor del estrato considerado 

L .- Longitud del área descargada 

E 	,- Módulo de eslasticidad del asuelo 

u .- Relación de Poisson 

Para un slsstema de estratos la expresión toma la siguiente forma: 

H o Heli ( Et, ih) +51117.12 (Ea, tia) • HDI (E2, u21+ 	+ 
[HOn ( En, un) - Dm (En, Un)] 

Considerando un valor del módulo de elasticidad de 800 ton/m2  para los 
materiales entre 2.35 y 6.0 m de profundidad, de 600 tonlm2  entre 8 y 13 m. de 
profundidad, de 700 tonlm2  entre 13 y 15 m, de profundidad, de 600 tonlm2  entre 16 
y 20 ni. de profundidad y una realación de Poisson de 0.5, se obtuvo que la 
expansión elástica para un área de 14.4 x 17.6 m., con una excavación a 2,30 m. de 
profundidad, será de 4.8 cm. al centro de la excavación, la cual resulta admisible. 
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COMPONENTE HORIZONTAL POR SISMO 

• 20° 

Ton 55°  ■ 34-113  

W •  
1.645 X 2.55 

2 

X • 2.-3-1  • 1.645 
Ton 5V 
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CALCULO DE CAPACIDAD DE CARGA 
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ESTRATO 

1 
2 
3 
4 

PARA 

co 

1.7 
3.1 
8.1 
6, 2 

EL 

Po 

.4.3 
4.9 
5. 6 
7.1 

CALCULO 

Fc 

9. 6 
7. 6 
6. 6 
7, 3 

Ce 

0.04 
0.15 
0.45 
0.35 

DE 

Cc 

0.70 
2. 25 
6. 6 
4. 7 

ASENTAMIENTOS, 

H 

2.6 
0.5 
5.0 
2.5 

Zm. 

3.7 
5.25 
B.0 

1 	1.75 
DI' 

5 1.9 8.7 9.0 0.08 1.1 2.0 14.0 
6 B. 0 11.4 1 	1. 	7 0.5 6. 75 2.0 16. 0 
7 6. O 14. 0 14. 0 0.32 4. 2 1.5 17. 75 
8 4.0 1 5.8 15. 8 0.20 2. 	7 1.0 19.0 

(0,11) 	 (15,18) 

	

(0,0
h. 	 

	

) 	 "1(15,0) 

PUNTOS OE 1NTERES 

0 (0,0) 1 (o,5) 

® (7.5,0) (7.5,9) 

® (0,4.5) O (8.75,4.5) 

® (U, 4.5) 

2.4 m. 



ESFUERZO EFECTIVO tI0N/IA2 ) 

10 	̂ 	I 	 15 5 

ESFUERZOS CE 

PRE CON SOL ID A C ION 

5 

10 

ESFUERZOS 

EFECTIVOS 

ACTUALES 

15 

20 



i 1 ritS,Ob 	LtIls'i 01 telccblostai.010 

o rc v^
14cmr 

 
4 • - . . . 	, - - 

- _ • , _ • _ 

01 	 07 
	0 i 
	ab 01 bt 0! DI 

1,,11115 to animo 

-:-:: - :, 
.." 

.: 
'... - -..11-1 

:1-1-  
 	-_-.T.I --: - 

_- - --t.I.- --:1-I-':7;`--i;, 
,:: 	. :,L 17  

i • 

' 1  

.1  

...:: 
' 

.-_-.4=•:±.-...r. 
----i---1-1--1" 

--I 	- •:11-1 4: 
• -1-11:t: =1:1: 

1  
_,._.._ f.—. 4,..ot. "'," --"'"—• --.1 

7..— 374—.-1.—  
ji  

.2F  
) 

:111:—:-1-- —1 

I  

.
0

.2
0
^

 . P
y

0
.9

0
13.  e

 	
1

 
1 	

-  A 
..4.—. " 

1 
T'  1: -:-.-..- •.:1.-.-- .. 

:—H• — — — 	• , 

....i:  
- 

_1: 
---"-t: 

1:-T.1•7: 
--1- ::•-: 

=-,- --__,_ 
-4- 

.7.7:J;  
--" 

-3---- - -,--Liz, i-j- ' 	- 

	

--! 	'- • ' 	' :--;-- 

. 

.4_ ._--t.-.Y.._--t.-.Y. :::::" =7.= ..:...... 
_ 

 . 
. 

..L...__TI.:-. 
.:.:7::..-....--17:. ... 

L44 
1 FIIL SION 1011L 

1 

1 

1 1 10 

140 

1.36 

1.32 

1,23 

121 

L33 

1.16 

1 1- 

• 1: 

.1 

:7 

1.  

U 

- • 

e 

ym. 1•••••lar/•./.. .•••••••• {•Ne 	• n•m•••m••••••,1 

 

•••••••••~...•• ••11.•••••••=1•••• 

 

Loba' 0101.er dr lAtcunico dr SuelOS 

PRUEBA DE CONSOLIDACION 
Obro Nº 	  Sondeo !mon. sm- 1 	Locolizoción 

siPAboLo mu(STRA PnoruNoloAD 	19.) co st 1%) p119/c0) bg 	) N III/cmq 
(ni) 

6 	3.20 - 4 00 	i4.6 	1.4 	11 	 1.0 



411 

-J. 

- 
.1--!•4-1- -4-- 

JJ 	 • 
1.• 

•••••••••••••••••••Wabr áll.h.e.wedilk lory•••• 	 11•1!•1~. 

Labootnui.i. 	tau auno de Suelos 

PRUEBA DE CONSOLIDACION 
Obro No 	 Sondeo imno 9A- I 	Locolizocidn 

      

51/0I60LO IALIC5TRA PROFUNDIDAD W (Yo) Co 51r/u) P 119 /cm') p (19 lo? ) pc  ri.g/cm' 

12 	7.33 -7.00 	ns 	95 	90 	 0.55 

6 

11(S104 /MODA 	r 1 r1t5101110111 

• 

1 

2 

1 

1 4 	1 

3  

i 	r0I6i00 11 CC 11/1 	1, I Cliil 10( IvIC0k$1.040,11 

1  -414 --1- 
-11- 	 

:4.. -7:17:7.r.7.  
-I- 
--.-' 

-i- 
-:-- • 

.',.. 1..1. -. 
• ' i 

- 7-7411:1 -  .::' . , 7..1:1: 
--2 	 -f 	 
:,.: 

-i- --r-  
77: 

I- --:- 
4-.. 

±_-'• 
_ 1 

.I.  r J  1:-  4 3 

- -1-_,-r.l.':4 	, 
7;74.:-751-11:*:7i- 

_ _ 
1--, -1-  1-  -.„ 

:i..4:::: 
7: -_-1-_-1.1:1-...-_-1 	'::--::,--  

::•.4......._-4:: -_-,,-- 
-,- 
7-11:  

• --4., - 
4: • {1-f 

¡T
i [IFFil 

..1'.. 
---r 	 

—r.--' ..--i-.•=7"--  
_--.- " --" -4--  

7._. 
•••-•--4- 

- 

..:- 

•-•,- 

..,- 
-t- 
4.-  -- •4 
”.1.'-  

.. 
4 	-t 

T 1,  •.; 

'- -r 
.. . 
• • 	- .. 	. 

.... 	. __, 
- - 

.... .-:,..t.i. - .¡J 

. -..4.-_7..4: .:I-.: T.:. _ • 
1 

r 	.  

- 
_ 	• .4.1  - 

= —  • 

• 
1 	• 	• 	• 

1:19 1. 0444 49..,14 1 	; 
..... . -... ..... 	. . . 	 • 	- 	.- -• — 	. 	—......-- —.. -- 

DI 	 Ot 	t1 	04 	DI 	01 •:. t (.1 Di ' 

4 



liniciitiiraiu 	di. 	Mrtnilieu 	de 	sudo, 
PRUEBA 	DE 	CONSOL IDACION 

Obro 	N9 	 Sondeo mona !N•• 1 	I_ ocdlitocidn 

sim u oto 	MUESTRA 	PROFUNDID40 li11 0/..) 	l'o 	Sr l'Yo) 	p 14 /cfml 	1,11,9 An?) 	II, lip/cmt  1 
(") 

1--..--........-4 	lo 	11.23 	-1200 	i'1:1 	1,.3 	o o 	 0.72 

0,1 FRISIO, mino+ 	r, 4.kt slo. 1011L 	t. I.I.1 S irIt ti (otra 	k . c in 1 DI mcorsoioatio 
7.0 __...t 	..} 	4......_...4...i_w_ -4-.4.- 1. .. i . T---.7 ----- - -- 

11
ht

1L11
.  

L  
_
 

_:".. Zr 7.1.11.:17 -:-. 1 	1 	i  17-1-t-  *Z1:-  
1-: 

_ :47.. 
-'" :_ir -.-j:: :1: 	1- :: 7 

..,,,2..,4_,1— -1-  
, 	1....,_ ‘ 

_ . _.. 
-4-- :Ti— --, -1-  	

ao _I__ :.: .I• -- :.-.-.- -,--. --1.- -i- -i.- -I- 4- j- 

--:-.-- r - 

--1--1- 

-1-  - 
- 

1 .  i 1 _..... J._._ _ _ 
.::1-  - • . .1 _ -.--:--•• ._ :J. '17.  

40 _ 

1  

	
1!
 
	1

_  H
Itt

i- 1  i. 
...i.-:_2-1. ..i.:  -1 _ ---T ...J- -.1- . .: 

.P. 

3.0 
Y 

- .4.) ' 

	

' 	. 

	

I 	• t... .172:  

. . 

r 
.. 	. 

. . 

' 

, 

.1 	. -a  -.--  

	:74 1: 1: ::: 	:i: : = _ - - ' . • • .1:74:1 - . 	- ... 	,.... 

mi . 
— ... 

.,. 	 - ..., _J....J... -..-.... 

'. 	' 	.— -..... 	 
• • -'»- .. .. ". 	.-." .- - 	- =7.'4: - .7--  d•_-_-  :I: 1 ''' 

-,. 4.... 

____ '---1--_1...1._; 1...; • 

. i• -, 
Li....É 

-1,  

	—7:1— 
- ---,.•••=,-- --4-- 

.„..1-..y,.......1:1•_ 
---, -2-r- 

_.:._ 
-i--- 

.:.. 
• i,  - 

- 	.! - 4- 

. ,. .1- 

- 

-..-1--1.-.—±:  
-77- -i -t  -ti:: TI.: .... 

.... 	.. 
7 - • 

.. 	.. 

• 

... 	_ 	. . 	.. 

,. 

• .. 	. ..•.jJ- 
,.. 	., . 

. 

. 

:NI ro  

• ... 	.. 

II,  •9.0. 

. 
... 	., 	. • 

- ... 
I 	9 10 



PRUEBA DE CONSOLIDACION 

Sondeo s, - 1 	locolincidn Obro NO 

1,1 1S. 20 - 16 oU 	4(16 	9.3 	99 

11101 DI NII0%10U0I1IC,1 11111011 1.1411141 

1•••••111111~~...............•••••••.0~••••11~0~1•1•••••••••••••TYIW~.11~Ms~~0.11~,14 

rns IM *pum* 

Lobút room, de MI:cúbico de Suelo' 

SIMbOLO MUESTRA PROFUNDIDAD W 1"/u1 eo  51.1%1 	p11,9 /0111 p($9,w) rt ikgmh 
c.) 

 	1101 

4- 

1 

 BIE 

--- .... 

o 
EI-1 

-i-i 	 

.-1 

- 

. 

1
~

II 

-•-e
-f -I
 
 

1-I T
I
T

 
 

,1=, rttliu
lt! 
rr 

:1. 
., 19 
.i.. __........4... 

. 
7. 

..; 	...... .• 	...-..-- .... 

...... 

—...... 	- 
,...i...„ 	•• 

-.. 

.. 
«..• 

- 	.. . 

. 

. 

.. -4-4J-J. 

-1 
--1— 
-, ••!- - 

:¡:-- 
:74. 

- 
Ei 

.::::;:i: -i-i: 
... 

-.....2_, 
---, 

-97- 

7..r...,..;.: _....._ ..,..• • 
. 

.... .....r.r--.7:. 

. 	....4_ 

•••..—xi--'.-4.11:.—..:::: T:.-  :: 

pa  o tytml 17. _ 
• 

..7.:.:.  .. 

01 	01 

....~~1•••••••••••••••=1. 

5 

4 

3 

9 

7 

6 

2 

--1 1  II  

. 

'4  

- --. 

' 	' 

.-- 

_ .. 

—¿ 

— 

—r 
---- 
--r-- 

— 
- -1-1- -- --4-- -.4 .. 

—r 

H • 
—4---  ..._r__.._ —1-- -I- 7:1- 

-- .j— .,- 

-"—!-- 
-- --H— -!- 

-1 --j- --, --.- 
-, 

- 	c., • 

- --i- 
'1"--  .4 • 

— 
zi- 

—. 
.-1.A_ 

T ' 
.....1_ 
= 

_..J_._ir. 
.1_ J..   

.4.  -,1  
 	"..i.. —1- ...... .4. 
--1 	4 
95..3.-' 

1........  
• —+:-..: 

. 
E  :. : 

:i: 
 - - — — 

..1.  I.  "- — • • ' —17. 74: i 

--  

. . • 
-,1"- 

• 

•• . --• 	—..1.. 	... 

- ..- - - - 

. 	. 

2.10 

61 45 • 14 1041 

.1 

. • 

• 



o 

O O 
W 
W 
u ••• 

*• 	r• 
O 

O 
N Z 
O O 
0.u,. 



CAPITULO V 

CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES 

El presente tema de tesis se presenta con la finalidad de proporcionar material 
didáctico y facilitar el trabajo de investigación cuando se tenga que efectuar una 
cimentación por el método de compensación, asi mismo se proporcionan estudios 
previos, con la finalidad de elegir el tipo de cimentación más adecuado, el cual cumpla 
con todas las necesidades de un proyecto, tales como seguridad, funcionalidad y 
economía. 

Para poder llevar a cabo lo anterior, es necesario conocer los diferentes tipos de 
cimentación existentes y las características particulares de cada uno, así como del 
subsuelo en la cual será desplantada la estructura de cimentación, Dependiendo de la 
magnitud de la edificación será necesario realizar estudios de mecánica de suelos para 
conocer las propiedades físicas y mecánicas de los suelos explorados. 

Para la realización del diseño de algún tipo de cimentación que se adecué y 
sastifaga con su objetivo principal que es de mantener la verticalidad estructural, 
evitando los asentamientos uniformes y diferenciales, es necesario conocer las 
caratedsticas particulares del proyecto, tales como plantas arquitectónicas, 
estructurales, uso que se le dará a la edificación y zona en la que se encuentra entre 
otras. Lo anterior con el fin de conocer las cargas estáticas y dinámicas a las cuales 
estará sujeto el suelo. 

Una vez finalizado un proyecto de edificación se conoce la magnitud de las 
cargas que serán distribuidas en cada uno de los puntos de una masa de suelo a través 
de la cimentación . Sin embargo las teorías hasta ahora presentadas distan de 
proporcionar valores exactos, pero proporcionan parámetros para calcular de manera 
aproximada los asentamientos que pudierán presentarse, para lo cual aplica ciertos 
factores de seguridad. 

Para el caso de las cimentaciones compensadas es recomendable utilizar para la 
distribución de cargas, el método de Newmark, debido a que en la mayoría de los casos 
las cargas a distribuir son de diferentes magnitudes dentro de la misma área de 

cimentación. El método do Newmark, por ser un método gráfico, es fácil de usar para 
evaluar de manera sencilla los esfuerzos que induce la estructura con diferentes 
cargas, en todos los puntos de una masa de suelo. 
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El cálculo do las cargas a los que estará sometida la estructura de cimentación 
es de suma importancia para la determinación del tipo de cimentación, ya que la 
magnitud y la forma en que se presentan proporciona parámetros para determinar el 
área de cimentación capaz de soportar las cargas, una vez obtenida la capacidad de 
carga del susuelo. 

Cuando las presiones transmitidas al suelo, provocan deformaciones excesivas, 
es necesario recurrir a algún método que pueda reducirlas, como es la compensación 
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 compresión que va desde 0.2 hasta más de 0,4. Dependiendo de las 
presiones a compensar, se determina el tipo de cimentación a utilizar tal como 
parcialmente compensada, totalmente compensada y sobrecompensada. 

Una ves determinada la carga a compensar, se determinará la profundidad de la 
excavación, para lo cual el pesos del suelo se calcula ( para un cajón de cimentación 
impermeable), con la diferencia del peso del suelo excavando y el peso del volúmen de 
agua, lo cuál nos da como resultado la presión efectiva del suelo, Si el cajón de 
cimentación fuese permeable únicamente se considerará el peso del suelo excavado. 

Como se vio en el capitulo IV, los prinicpales problemas que aquejan a este tipo 
de cimentación son el proceso de excavación el cual abarca el abatimiento del nivel de 
aguas freáticas y la estabilidad de taludes, el proceso constructivo del cajón de 
cimentación y el mantener vacio el cajón todo el tiempo. En las cimentaciones 
parcialmente compensadas, estos problemas son de gran trascendencia, sin embargo 
realizando los cálculos correspondientes se puede evitar el mal funcionamiento de la 
estructura de cimentación, evitando asentamientos uniformes o diferenciales. Este tipo 
de cimentación es utilizado cuando el suelo permite una cierta capacidad de carga, 
como son las arcillas preconsolidadas, a las cuales se les puede aplicar una presión por 
arriba de la previamente existente, cuidando que dicho exceso no afecte la rama virgen 
de la curva de compresibilidad y dentro de la rama de recompresión, Dicha capacidad 
de carga unida a la compensación permiten mantener la verticalidad de las 
edificaciones. El análisis de asentamientos que pudiera producir las presiones no 
compensadas se realiza usando la teoría de consolidación de Terzaghi, la cuál obliga a 
efectuar excavaciones a la profunidad necesaria para compensar dichas presiones. 

No obstante se debe de verificar que a niveles próximos a la cimentación no 
existan estratos muy compresibles a los cuales pudiera llegar la influencia de carga de 
la cimentación, pues se verla afectada la rama virgen de la curva de compresibilidad . 
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Las cimentaciones totalmente compensadas se utilizan en suelos altamente 
compresibles y normalmente consolidados a los cuales no puede dárseles ninguna 
presión en añadidura de la previamente existente, pues de presentarse dicho 
incremento, actuaría directamente sobre la rama virgen de la curva de compresibilidad 
provocando asentamientos excesivos. 

Al igual que en las cimentaciones totalmente compensadas las cimentaciones 
sobrecompensadas se utilizan en suelos altamente compresibles y normalmente 
consolidados. Este tipo de cimiento se realiza con fines prácticos, en los cuales se 
aprovecha el volúmen vació producto de la excavación, tal es el caso del hotel Niko, el 
cual ocupa el vacío con tres niveles de estacionamiento. De la misma manera el 
estacionamiento que se encuentra frente al palacio de Bellas Arte, El Metro 
subterráneo de la Ciudad de México, entre otros, los cuales debido a la falta de espacio 
sobre superficie recurren a la excavación como un método de ganar área libre para 
cubrir sus necesidades. 

En las cimentaciones compensadas cualquiera que sea el tipo, és necesario 
mantener el cajon de cimentación vado, para lo cuál se recomienda el uso de 
impermeabilizantes en las caras exteriores del cajón. Sin embargo en base a las 
experiencias, es recomendable en las cimentaciones parcial y totalmente compensada, 
que se ocupe el volúmen vacío del cajón, con cubos de unicel, para que dicho vacío no 
sea ocupado con agua producto de las posibles filtraciones, En las cimentaciones sobre 
compensadas cuando se Impermeabiliza de manera cuidadosa con aditivos especiales, 
se deberán realizar los estudios necesarios para evitar el fenómeno de flotación de la 
estructura, así como realizar la excavación con un procesen 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 formación 
profesional, de igual manera surgieron nuevas interrogantes, las cuales contribuyeron a 
una Investigación más detallada, por lo que fue necesario profundizar el estudio en cada 
uno de los capítulos y sintetizar la información de tal forma que resultara un trabajo útil y 
práctico para determinar la factibilidad de proponer cimentaciones de tipo 
compensado, Dicha investigación amplio los conocimientos teóricos, tales como la 
aplicación de las diferentes teorías que encierra la geotécnia, sin embargo dichos 
conocimientos se complementan con la experiencia en campo, la cuál permite proponer 
soluciones a algunos problemas que seria dificil resolverlos en gabinete por el 
desconocimiento de los mismos. 

Algunas de las soluciones acerca del comportamiento de los suelos que la 
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 so 
apoyen en la investigación para desarrollar los estudios que la fecha se tienen. 
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