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INTRODUCCION

En términos generales, las edificaciones se construyen para satisfacer necesidades especificas en
la sociedad. En ocasiones, éstas pueden ser de beneficio social o en atencion a intereses
particulares. Inicialmente se realiza una factibilidad del proyecto con los impactos
correspondientes, y con la busqueda del lugar fisico y recursos financieros para su construccion.
Una vez que se cuenta con estos requisitos, se da inicio con los trabajos con apoyo de diversos
especialistas para comenzar a dar forma al proyecto; trabajos que se enlistan a continuacion, junto
con el especialista encargado de realizarlos.

Topografia. ( Realizado por un Ingeniero Topégrafo).

Proyecto de urbanizacion. (Realizado por un Arquitecto).

Anteproyecto Arquitectonico. (Realizado por un Arquitecto).

Proyecto definitivo Arquitectonico. (Realizado por un Arquitecto).

Estudio de mecdnica de suelos. (Realizado por un Ingeniero civil especialista).
Proyecto ejecutivo estructural. (Realizado por un Ingeniero civil especialista).
Proyecto de instalaciones. (Realizado por un Ingeniero civil especialista).
Planeacidén y concurso. (Realizado por el Duefio)

Construccion de la obra. (Realizado por un Ingeniero civil especialista).

Dentro de estas actividades, se encuentran los estudios de mecanica de suelos. Estudios que son
realizados por un especialista con aptitudes tedricas y practicas; sin embargo, en la lista aparecen
diferentes profesionales, Arquitectos e Ingenieros civiles, que cuentan con especialidad diferente
y tal vez, con poca experiencia en la mecanica de suelos. Estos profesionales requieren en
ocasiones del conocimiento o la revision de estos estudios, los cuales estan dirigidos al disefio y a
dar recomendaciones del procedimiento constructivo de lo que se disefia.

Este trabajo, que lleva por titulo (CONCEPTOS FUNDAMENTALES DE MECANICA DE
SUELOS APLICADOS AL PROYECTO DE EDIFICACIONES), pretende ser una base atit para
los profesionales que carecen de esa experiencia en la mecdnica de suelos; enfocandolo al disefio
de estructuras, tales como:

o TALUDES )
o FELEMENTOS DE CONTENCION Y
o CIMENTACIONES

Que son los problemas que con mayor frecuencia se presentan en los estudios de mecénica de
suelos. Por ejemplo, actualmente las CIMENTACIONES de la mayor parte de los edificios se
desplantan por debajo del nivel de banqueta debido a que existe una gran demanda de
construccion de sdtanos para estacionamientos. Esto lleva como consecuencia a la realizacion de
excavaciones a cielo abierto, que segin Terzaghi (referencia 1), pueden ser superficiales cuando
su profundidad es menor a los 6.0 m, o profundas cuando sobrepasa esta profundidad.

1.  Terzaghi K y Peck R (1969). Mecdnica de suelos en la ingenieria prdctica, Barcclona Espafia.ed El ATENEQ



Para la construccion de la cimentacién del edificio se requiere primero la realizacion de la
excavacion, lo que lleva como consecuencia a la estabilizacion temporal de sus paredes, lo cual
se puede lograr con un TALUD. si existe espacio suficiente para su elaboracién o con un
ELEMENTO DE RETENCION, cuando se carece de ese espacio o se requiere que las paredes de
la excavacién sean verticales.

En este trabajo, al mencionar estructura, se refiere a un TALUD, a un ELEMENTO DE
RETENCION o a una CIMENTACION. Como se mencion6 anteriormente el disefio de estas
estructuras, es el problema que con mayor frecuencia se presenta en la mecanica de suelos; se
tratan en el capitulo 2, que se considera la parte central de este trabajo, que pretende ser una base
util de consulta para el disefio de estas estructuras. Se dan las herramientas, de tal forma que con
el disefio se garantice su estabilidad y seguridad. Se presenta la forma de analizarlas, sin entrar a
detalle de los conceptos tedricos, considerando los mecanismos de falla y los factores de
seguridad minimos permisibles por el Reglamento de Construcciones del Distrito Federal
(RCDF). Se presenta una seric de ejemplos con el proposito de facilitar el entendimiento; es
importante mencionar que en la mecénica de suelos, no existe solucién Unica a un problema dado,
por lo tanto, la solucién que se presenta en los ejemplos puede ser una de varias que pueden
existir; en general, no se detallan los analisis y los célculos que permitieron liegar a la solucion;
el objetivo es que con estos ejemplos se tengan las bases suficientes para solucionar problemas de
ESTABILIDAD DE TALUDES, ELEMENTOS DE RETENCION Y CIMENTACIONES.

Cabe aclarar que el factor de seguridad a que se hace referencia en este trabajo, al analizar la
estabilidad de las estructuras del capitulo 2, tiene el significado tradicional que se le da a la
mecanica de suclos (relacion entre fuerzas o momentos resistentes entre las fuerzas o momentos
actuantes). Si se usan los conceptos de factores de carga y de resistencia, expuestos en el RCDF,
la seguridad debera ser equivalente a la indicada en términos de factor de seguridad.

Para el disefio de dichas estructuras se requiere del conocimiento previo de la cstratigrafia y
propiedades fisicas de los suelos del sitio donde se pretende la construccion. En el capitulo 1,
correspondiente a la informacion que se requiere para el disefio, se presenta la forma de obtener
tal conocimiento; este capitulo se divide en dos partes, la primera, exploracion y muestreo,
contempla las diferentes etapas que se deben seguir para la exploracién y con esto conocer la
estratigrafia del sitio. Se presentan correlaciones empiricas que se tienen con los penetrémetros
(penetracién estandar y cono eléctrico). Correlaciones que sirven de ayuda para obtener algunas
propiedades fisicas de los suelos y realizar un disefio de caracter preliminar. En la segunda parte
de este capitulo, correspondiente a las propiedades fisicas de los suelos, se describen las
propiedades que se necesitan de los suelos y la forma de obtenerlas. Una vez que se tienen estas
propiedades se realiza el disefio definitivo de las estructuras.

Finalmente, en el capftulo 3 se presenta la instrumentacién; el capitulo se divide en tres partes,
en la primera se describen las generalidades, la importancia que tiene la instrumentacion para
confirmar la seguridad del disefio, las variables que se miden y la periodicidad de las mediciones;
en la segunda parte se describen los tipos de instrumentos que con mayor frecuencia se utilizan,
enfocdndose a la medicion de los esfuerzos y deformaciones; en la tercera parte, con apoyo de
casos practicos, se presenta la medicion e interpretacion de los resultados obtenidos con la
instrumentacion.



Existen otros problemas, como el andlisis de interaccién suelo-estructura, para estos analisis se
requiere de mayor detalle para su entendimiento, sobre todo en lo que respecta al andlisis
estructural, lo que hace un andlisis mas sofisticado; por tal motivo este tema queda fuera del
alcance de este trabajo, aunque se dan algunas referencias de consulta para el profesionista
interesado.
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1. INFORMACION QUE SE REQUIERE PARA EL
DISENO

1.1 Exploracion y muestreo

Para el disefio de las estructuras tales como taludes, elemenios de contencion y cimentaciones,
que son los problemas mas comunes en la mecanica de suelos y que serdan comentados mas
adelante en el capitulo 2, se necesita conocer la estratigrafia y propiedades del suelo del sitio
donde s¢ va a ocupar alguna de dihas estructuras. Tal conocimiento se obtiene a través de la
exploracion, obtencion de muestras del suelo y realizaciéon de pruebas de laboratorio. En este
subcapitulo se describe la exploracion del sitio y la forma de obtener las muestras; las propiedades
de los suelos se describira en el subcapitulo 1.2. De acuerdo con la figura 1.1.1 la exploracion del
sitio se realiza en dos etapas.

Investigacion Investigacion
preliminar de detalle

Figura 1.1.1 Etapas de exploracion de los suelos

1.1.1 Investigacion preliminar

Los trabajos de exploracion deben dar inicio con la realizacién de una investigacion preliminar. Su
propdsito es recopilar todo tipo de informacion cercana al sitio donde se llevard a cabo la
construccién de la edificacion, informacion que sea util para el disefio (topografia, geologia y
propiedades de los suelos). La investigacion preliminar consta de las etapas que se presentan en la
figura 1.1.2

Recopilacion de informacién cercana al
sitio de estudio
Investigacin Interpretacion de fotografias aéreas
pretiminar de la zoma

Recorride de campo

Figura 1.1.2 Etapas de la investigacion preliminar
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A continuacion se describen las actividades que componen la investigacion preliminar.

Recopilacidon de informacion cercana al sitio de estudio. La Sociedad Mexicana de Mecanica de
Suelos (SMMS), a través de sus reuniones, ha recopilado y publicade informacion de las
caracteristicas del suelo de 61 ciudades del pais (tabla 1.1.1).

Interpretacion de fotografias aéreas de la zona. Con fotografias aéreas de pares estereoscopicos,

de diferentes afios, se puede tener una idea sobre los acontecimientos que se hayan presentado en
el sitio de estudio, cortes en el terreno, rellenos colocados, 0 demolhiciones de estructuras; también
se tiene una idea de la topografia y la geologia del sitio en forma preliminar.

Recorrido de campo. Se debe realizar con un especialista geotécnico en compafiia de un gedlogo;
los objetivos son comprobar la interpretacion de fotografias aéreas, ademas de identificar y
clasificar los suelos superficiales; asi como obtener informacién sobre el comportamiento de
estructuras vecinas € informacion que permita programar la investigacion de detalle.

1.1.2 Investigac;'én de detalle

Esta investigacion s¢ puede lograr con métodos de exploracién directos, semidirectos ¢ indirectos.
La investigacion de detalle incluye las pruebas de laboratorio e instrumentacion (figura 1.1.3).

—1 Interpretaciin geskgics de! sitio !

1 Levontomiento T P " PR
geoligico { Reconocimianto de discontimidod J
L{ Xdentificacién de fendmenos geodindmicos |
| Explorackin —“——{ Método geosismico da refraccién |
geotisica L[ Método de resistividad elicirioa ]
’—Lh\nlus de penefracién |
- Musstreo de suebs |

Investigacion de Muesireo y [
detalle prusbos de campo " Prueba de ploce 1
1 Prusba de presidmetro |
L—{ Prusba de corte directo ]
dodes hdice

|| truebos | [ tropiedodes bd |
loboratori L tropledades mecdnicas ]
| | 1 dn de Medklores de esfuerzos ]
campo Medidores ds desphzamientos ]

Figura 1.1.3 Etapas de la investigacion de detalle
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TABLA 1.1.1 CATALOGO DE CIUDADES ESTUDIADAS, REFERENCIA 1.1.1 (continia..)

REUNION NACIONAL

CIUDAD SMMS AROQ AUTOR(ES)
1. Acapulco vI 12 C.L. Flamand, L. Ayestarfn, G. Marin,
M. Palacios y J. J. Schmitter
VIII 76 J.L. Lebn
2. Aguascalientes VIil 76 J.M. Orozco, R. Garcfa Pons, A. Garcla y
L. Triay
3. Campeche vi 12 G. Springall y L. Espinosa
4. Cancfln VI 72 G. Springall y L. Espinosa
vIiI 76 G. Botas y G. Ortega
5. Celaya IX 78 J.L, Terfn, O. Mondragén y M. Aguilar
6. Cd. Jufrez VIII 76 J.L. Terfn, M.F. Saldivar, F. Uranga y
R.C. Avitia
7. Cd., Obregsn Vil 74 J.M. Rodrfguez
8. Ca. Victoria VIIl 16 J.M. Orogco, A.C. Galindo, E. Olivarez y
A. POZO
9. Coatzacoalcos-Mina VIII 76 L. Montafiaz
titlén
10. Colima VIII 76 J.M. Orozco, C. Pernindez y P. Preciado
VIII 76 C. Silva y R. Esquivel
11. (C6rdoba VIII 76 R. Esquivel
12. Cozumel VI 72 G. Springall y L. Espinosa
13. Cuernavaca IXx 78 G. Garcfa A. y V.M. Bello
14. Culiacén Vil 74 B. Simpser
15. Chetumal VI 72 G. Springall y L. Espinosa
16. Chihuahua IX 78 C. Pernindez, R. Garcia y J. Torres
17. Chilpancingo VIII 76 J.L. Lefn
18. Durange viiz 76 J.M. Orozco, T. Hernindez, E. Ramirez y
R. Garcla
19. Ensenada vii 74 J.A, Mendoza
20. Guadalajara v T0 J. Saborfo, R, GSmez, J. Muro y P. Girault
VIl 76 R. Esquivel
21, Guanajuato vIii: 76 F. NSder, L. Montafiez y E. Vizquez
22. Guaymas VII 4 Depto. de Ingenierfa Experimental, PEMEX
23. Hermosillo vii 74 J. Springall
24. Irapuato VIII 76 F. Nider y L. Montafie:
25. Jalapa VIIl 76 R. Esquivel
26, La Pa:z Vil 74 C. Pernfndez
27. L&zaro Cirdenas (Las VIII 76 E. Santoyo, L. Montafier y F. Montemayor
Truchas)
VIII 16 §. Covarrubias, G. Gay, A. Morales, L,
. Pereda y A.E. lZeavaert
28. Lefn VIII 76 J.M. Rodrfques, R. L8pez y G. Ferrer
29. Los Mochis VII T4 J.E. Castilla
30. Manszanillo VIII 76 L. Montafiez, R. Esquivel y C. Silva
31. Matanoros VIII 76 J.A. Martinez
32. VvIII 76 A. Ellstein

Mazatlén

Li.l

1* dicion.

Sociedad Mexicana de Mecdnica de Suelos, SMMS (1983). Manual de disefio y construccidn de pilas y pilotes, México DF,
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TABLA 1.1.1 CATALOGO DE CIUDADES ESTUDIADAS, REFERENCIA 1.1.1 (continuacién)

CIUDAD R g TOMAL | a0 AUTOR (ES)
32. Mérida VI 72 G. Springall y L. Espinosa
34. Mexicali vII 14 J.M. Campos
VIII 76 E. Santoyo y L. Montaiiez
35. México, D, P. v 70 D. Reséndiz, G, Springall, J.M. Rodriguez
y R. Esquivel
(1) R.J. Marsal y M. Maszari
(2) Varios
{3 Varios
. _ _ 4) , D.D.F. ) B B B
36. Minatitlén-Coatza v 70 L. Vieitet, E. Soto y A. Mosqueda B
coalcos-Pajaritos
37. Honterrey v 70 H.M. Villanueva y P. Ballesteros
38. Moralia VI 12 J.A. Mier, J. Mejfa, A. Nulez y W. Pa
niagua
VIII 76 R. Esquivel
39. Nawvojoa ViI 74 0.L. Zérate
40. HNuevo Laredo vII1 76 G. Rocha
41. Oaxaca VIII 76 J.L. Labn
42. Orizaba VIII 76 R, Esquivel
43. Pusbla vIIiI 76 G. Auvinat
44. Puerto Vallarta IX 78 §.D. Sada y E. Zaragoza
45. Querétaro VIII 76 J.A. Ponce
45. Reynosa VIIT 16 J.L. Terin, M.F. Saldfvar, O. Mondragfn
y M. Rufz
47. Rio Bravo VIII 16 J.L. Terfn, M.F. Saldivar y M. Rulz
48, Salamanca VIII 76 J. Vargas y R. Anzaldda
49, San Luis Potosi VIiII 76 J.M. Rodriguez y J.M, Aranda
50. Tampico Vi 712 E.g. E,gayidel, FP.J. Hernfndez, E. HMorano
Yy U. Viiaita
$1. Tapachula IX 78 R.B. Reayes y A. Sotelo
52. Tepic VIIX 76 J.L. Terdn, 1.J. Garcia y R.A. Orozco
53. Tijuana viI 4 G. Rocha
VIII 76 E. Santoyo y L. Montaiez
54, Tlaxcala IX 78 F.J. Ruz
55. Toluca VIII 76 E. Martf{nez P.
36. Torrabn-Gimez Palacio VIII 76 J.J. Schmitter y J. Uppot
57. Tula IxX 78 E. Soto y J.L. Lara
58. Tuxtla Gutifrrez VIII 76 L. Espinosa
$9. Veracruz VIII 76 R. Esquivel
60. Villahermosa vIII 76 L. Espinosa
61. Zacatecas VIII 76 J.M. Orozco, 5.D. Sada, A. Montero y
J.C. Querol
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Se describe a continuacion las actividades que tienen que ver con la investigacion de detalle,
poniendo mayor cuidado en lo que respecta a la exploracion con métodos directos y semidirectos.

1.1.2.1 Levantamiento geologico

El alcance de este levantamiento sera funcién de la importancia de la obra. En ocasiones la
geologia de la region donde se construird la estructura ha sido anteriormente estudiada o se
considera que ¢l recorrido de campo de la investigacion preliminar puede ser suficiente para el
disefio. Si la obra lo requiere, e] ingeniero especialista realiza un levantamiento geologico detalle.

1.1.2.2 Exploracion geofisica

Es un método de exploracion indirecto (referencia 1.1.2); el de mayor uso, en mecanica de suelos,
es el geosismico de refraccion y el de resistividad eléctrica. Estos métodos se basan en la
determinacion de velocidades de propagacion de ondas sismicas y de la resistividad eléctrica que
presenta el suelo. Permiten definir la estratigrafia del sitio y por medio de correlaciones de las
velocidades o resistividades se infiere el tipo de suelo de cada estrato, asi como algunas
propiedades mecinicas del suelo.

Método geosismico de refraccion

Consiste en medir el tiempo requerido para que las ondas sismicas viajen del punto en que se
originan, (mediante el impacto de un martillo pesado, para estudios menores a los 10.0 m de
profundidad, o una pequefia explosion, para estudios mayores a los 10.0 m de profundidad) a los
detectores o gedfonos, que son dispositivos electromagnéticos que captan las oscilaciones del
suelo y las transforman en sefiales eléctricas. L.os gedfonos se colocan en forma equidistante, a no
menos de 2.0 m y no mas de 20.0 m, a lo largo de una linea recta. Captas la sefial de llegada y la
envian al aparato registrador (figura 1.1.4). El método debe reforzarse con la informacion obtenida
de los métodos de exploracion directa e indirecta, los cuales serdn descritos mas adelante.

Con los datos obtenidos de la prueba se realiza una gréfica tiempo-distancia o domocrénica; en las
abscisas se dibujan las distancias en que se colocd cada gedfono al punto de tiro (d) y en las
ordenadas los tiempos de arribo () de la onda a cada gedfono (figura 1.1.5). Generalmente
existen dos puntos de tiro, teniendo siempre como origen los extremos de la linea de arreglo de los
geofonos.

Para la interpretacion de la prueba se presenta el caso cuando se tiene dos capas con contacto
paralelo a la superficie del terreno (figura 1.1.5). El espesor (4) de la capa 1 se obtiene mediante la
expresion que se presenta en la figura. En la tabla 1.1.2 se presenta una recopilacién de
velocidades de onda, que comparada con la velocidad obtenida de la prueba, se puede inferir el
tipo de material del estrato. Con esta prueba se puede determinar €l médulo elastico dinamico del
estrato, se estima, considerando un valor probable de la relacién de Poisson (v) (tabla 1.1.8) para
aplicar la ecuacién 1 de la pagina 15. En el caso de que ademas se realicen determinaciones de la
velocidad de propagacion de las ondas transversales o de corte, con las ecuaciones 1 y 2, se puede
deducir el modulo elastico y la relacion de Poisson correspondiente.

1.1.2 Petrbleos Mexicanos (1975). Exploracidn y muestreo de suelos para proyectos de cimentaciones, Norma 2.214.05, México DF, 1*
edicion.
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Figura 1.1.5 Interpretacion de una prueba realizada
con el método geosismico de refraccion
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TABLA 1.1.2 INTERVALO APROXIMADO DE LA VELOCIDAD DE ONDA
LONGITUDINAL PARA DIVERSOS TIPOS DE ROCAS Y SUELOS

Material Velocidad, en m/s
Suelo 170=-500
Arcilla 1000~-2800
Arcilla arenosa 975-1100
Arcilla arenosa cementada 1160-1280
Limo 760
Arena seca 300
Arena himeda 610-1830
Aluvidn 550-1000
Aluvién (terciario) 800-1500
Aluvién profundo 1000-2360
Depbsito glaciar 450-1700
Dunas 500
Loess 375-400
Lutita 1800-~3800
Arenisca 2400~-4000
Marga 3000-4700
Creta 1830-3970
Caliza 3000-5700
Delomia 5000-6200
Evaporita 3500-5500
Granito 4000-5600
Gneis 5100~-7500
Esquisto o pizarra 2290-4700
Roca Ignea del basamento 5500-6600
Agua {dependiendo de la temperatura y 1430-1680
contenido de sales)
v, = \,Eefm__'_:‘_".___ (1)
©p (1+o)1-2v)
v, = ,E"‘" L 2)
Cp 2Al+v)
donde velocidad de las ondas longitudinales, en m/s
Vr velocidad de las ondas transversales, en m/s
v relacion de Poisson
Es» mbdulo de elasticidad dindmico del medio, en t/m’

Jol

densidad del material, en ton.s*/m*
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Método de resistividad eléctrica
Consiste en determinar la variacion con la profundidad de las resistividades aparentes de un medio
en que se ha inducido un campo eléctrico; el equipo que se utiliza para la prueba consiste en una
fuente de poder, voltimetro, amperimetro y cuatro electrodos.
Se han desarrollado varias técnicas de operacion, dentro de ellas la mas utilizada, debido a su
sencillez, es el denominado método de Wenner, en el cual se usa un arreglo como el de la figura

1.1.6.

Fuente de poder Amperimatro

Voltimetro

Electrodo de Electrodo de
corriente potencial

. - NN

Figura 1.1.6 Equipo de resistividades (arreglo Wenner)

La estratigrafia se define de la observacion del diagrama de isorresistividades (figura 1.1.7) que se
obtienen de cada seccidén de observacién con la ecuacion 3.

p, = 2711'1K {3)
I
donde o resistividad aparente a la profundidad h, en chm-m
h distancia entre electrodos, m
I intensidad de la corriente, amp
V diferencia de potencial, volt

La clasificacion tentativa de los materiales se hace comparando la resistividad obtenida de la
prueba con los valores tipicos de la tabla 1.1.3.
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Distancig entre electrodos, m

15 20 35 30

IS

Figura 1.1.7 Seccidn de isorresistividades

TABLA 1.1.3 RESISTIVIDAD ELECTRICA DE DISTINTOS TIPOS DE ROCAS Y SUELOS

Material Resigstividad, en ohm-m
Granito 1 x 10°
Diorita 1 x 10°
Gabro 1 x10 - 1.4 x 107
Gneis 2 x 10® - 6 x 10*
Pigarra 6.4x10* - 6.5 x 10"
Conglomerado 2 x 10" - 1.3 x 10"
Arenisca 7 x 10 - 7 x 10°
Caliza 1.8 x 10

Marga 7 x 10

Arena 4 - 2.2 x 10
Suelo 10 - 1 x 10°

1.1.2.3 Muestreo y pruebas de campo

Una necesidad para el andlisis es la obtencion de las propiedades fisicas del suelo; el muestreo es
una actividad previa, se obtienen las muestras y posteriormente son ensayadas en el laboratorio en
donde se obtienen las propiedades indice y mecénicas del suelo. Cuando el suelo no es manejable y
no permite la obtencidn de muestras, las pruebas de campo son una herramienta para la
determinacién de las propiedades fisicas en el sitio; en este trabajo se describen las pruebas de
placa, pruebas de presiémetro de Menard y las pruebas de corte directo.

1.1.2.3.1 Pruebas de penetracion

Las pruebas de penetracion se clasifican segun el procedimiento del hincado del penetrémetro,
(dispositivo de acero que se hinca con una columna de tubos), puede ser en forma estatica cuando
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se hincan a presion, o en forma dinamica cuando se hinca con el impacto de una masa. Como regla
general, son preferibles por accion estatica en los depésitos blandos y los dindmicos en los duros.
En la tabla 1.1.4 se presenta una recopilacidn de informacion sobre algunos penetrometros.

TABLA 1.1.4 PENETROMETROS PARA EXPLORACION DE SUELOS

PENETROMETRO APLICACION EN EL SUELO SE OBTIENE OPERACION COMENTARIOS
RECOMENDABLE ACEPTABLE INACEPTABLE
Cono Holandés Arena y limo Arcilly Grava La variacion de ta Se hinca a presion Es una prucha
mecinico de 3.6 em resistencia de punis | con vodocidad de 1.2 | precisa pero debe
de dikmetro y 50 2 de {q.) y de friccidn {f,) { m/ min con ls ayuda | comrelacionarse con
angulo de ataque que se genenan de un sistema de prucbas de
" «u hincad carga hidriul e i
i cn tramos de 20 cm
ESTATICOS Cono Holandés Arena y limo Arcilla Grava La variacion Igual que ¢l anterior | lguat que el gnaexior
mecanico de 3.6 cm continua de la Es mas eficiente que
de dismetro y 60 ° de resistencia de punta | e cono mecénico
éngulo de ataque (g,) v de friccion {f}
(CPT) con mEyor precision
que cl cono
mecinico
Penetrdmero Arena y arcills durs Arcilla media Mugestras alterades Se hincaa Es una prueba de
estkndas de 5.t em de de cuslquier percusion con e poca precision, pero
dikmetro exterior ¥ profiandidad y & ifipacic de una o3 la mas utifizada
- 3.6 cm interior (SP'T) - - numero de golpes masade 64 kg ._porque s tenen
necesano pam dejada caer de 75 " numernsay
hincarla cm de altuma. Se comrelaciones con
cuents el pimern de | las propiedades y
B golpea para hincarlo | componamiento de
DINAMICOS 30 oo despues de hos sucdos
haber penetrado |5
Cono simple hincado Grava y arena - Arvilta La variacion con b Semoante al Es una prueba
& percusion, de 5.1 profundidad det pencrimctro burda. peroes 1a
om de didmetro y 60 numero de golpes estindar, y en amca que hasts
* de angulo de alaque necesano pan ocesIoNes con ahor puede
hincaris martillos de 128 kg preporaionar
informacion en los
urlis con altn
contenido de
gravas
Penetrdmicing Sermes | Arena con poca grava Arcilly dura Ascills blanda El nimero de Se hinca s E$ un sistems muy
de 70cm de golpes necesanio percusion con una eficiente, pero de
digmetroy 90° de para hincardo ¢n 10 | masa de 30, 60y 90 | w30 poeo extendido
dngulo de ataque em kg que la ievanta y por eiln no ae ha
Automm At un ad,
cilindra neumatico EXPLNICHGE & Su
y la deje caer de 30 empleo
_wm deaftuma.

El cono holandés tipo eléctrico (estatico) y el penetrometro estandar (dinAmico) de tubo partido,
son los de mayor uso. Estos penetrometros permiten definir la estratigrafia del sitio y mediante
correlaciones empiricas algunas propiedades fisicas del suelo como: compacidad relativa,
resistencia a la compresién simple, consistencia, resistencia al corte no drenada, y modulos de

PRI IS TR LY

deformacién volumétrica.
Penetrémetro estatico tipo eléctrico

La prueba con este penetrometro consiste en hincar un cono de acero a presioén en el suelo. Este
penetrometro cuenta con un elemento sensible que al hincarlo permite medir la fuerza que requiere
para vencer la resistencia que se presenta en la punta provocada por el suelo. En la figura 1.1.8 se
muestran las caracteristicas de este penetrometro.

El penetrémetro se hinca en el suelo empujandolo con una columna de barras de acero de 3.6 cm
de didmetro exterior. En su interior, pasa un cable que lleva la sefial a la superficie. La fuerza
necesaria para el hincado se genera con un mecanismo de carga axial o con el apoyo de una
perforadora convencional (figura 1.1.9).
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Figura 1.1.8 Corte transversal del penctrémetro eléctrico
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Figura 1.1.9 Hincado del penetrémetro eléctrico
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La fuerza necesaria para el hincado, dividida entre el area del cono, determinan la resistencia de
punta (g,) expresada en kg/ecm’. En la figura 1.1.10 se presentan los resultados finales de una
prueba realizada con el cono eléctrico, graficando g. vs la profundidad.

Resistencia de ponto g, ,kg/em®
0 s 0 15 20

a

5

PROFUNDIDAD, m
&
oy

I

1
S,

23 E;k
% |

Figura 1.1.10 Variacion de la resistencia de punta con la profundidad

A manera de comprobar la efectividad del cono, se han realizado sondeos de cono eléctrico y
junto a ellos obtenido muestras a diferentes profundidades (referencias 1.1.3 y 1.1.4).

A estas muestras se les realizaron pruebas de laboratorio con el propdsito de obtener sus
propiedades indice (tabla 1.2.15) y mecanicas (tabla 1.2.16) del suelo. Una vez que se contd con
estos resultados se obtuvieron algunas correlaciones con el sondeo de cono eléctrico y las pruebas
de izboraioriv. En ia figuia 1.1.11 se presentan los resultados finales. Se concluyd que la cohesién
(cu) se puede obtener dividiendo la resistencia de punta (q.) entre un valor constante Ni de 13.6.
Por otro lado, en la figura 1.1.12 se muestra una grafica de correlacion entre Ia resistencia de
punta (g.) y el coeficiente de compresibilidad volumétrica unitaria (m,) obtenido de las pruebas de

consolidacion.

1.1.3 Santoyo V, Cuevas A (1990). “Correlacién entre dos sondeos en el centro de ta Cd de México”, Articulo presentado en XV Reunidn naclonal
de mecdnica de suelos, SMMS, Vol It

1.1.4 Samtoyo E, et al (1989). El cono en In exploracion geotécnica, TGC Geotecnia, Mé&xico DF.
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La cohesidén (c.) y el coeficiente de compresibilidad volumétrica (m.), son pardmetros importantes
que sirven para el disefio. Mas adelante en el subcapitulo 1.2 se describir4 la forma de obtenerlos,
a partir de las pruebas de laboratorio; mientras tanto para un andlisis preliminar, se pueden utilizar
estas correlaciones.

Penetrometro estandar (SPT)

Este penetrémetro (figura 1.1.13) se hinca a percusién; consiste en un tubo de pared gruesa
partido longitudinalmente, con una zapata de acero endurecido y una cabeza que lo une al extremo
inferior de la columna de barras con que se hinca; la cabeza tiene un conducto para la salida de
azolves a través de una vélvula esférica o una valvula de varilla. Opcionalmente se utiliza una
trampa de paso para retener la muestra.

El equipo auxiliar para el hincado es una masa golpeadora de acero de 64 kg con guia de caida
libre de 75 cm y barras de perforacion con un yunque de golpeo incorporado a la columna de
barras. La masa.golpeadora s¢ levanta con un malacate de friccion.

El penetrémetro esténdar se hinca 45 cm en el subsuelo con los impactos de la masa de 64 kg y

caida libre de 75 cm (figura 1.1.14).
1
: == O 120 ¢
ﬁ#mﬁ vdivula esférico

T2

M p. < .
> '-c
Vdlvulo de varilla
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Ui

bl 4
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485 ¢ 308 4
4.5 .
Trompo
" da pox
™ { canastilia}
Aristas
349 ! ot
redondsodas

Figura 1.1.13 Fenetrdometro estdndar
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Se cuenta el nimero de golpes para hincar cada tramo de 15 cm. Se define como resistencia a la
penetracidn estandar, al nimero N de golpes para hincar los dos ultimos tramos de 15 ¢cm. Cuando
~ debido a la dureza del suelo no se puede penetrar los 45 c¢m, se define N por extrapolacion.
Después del hincado se saca el penetrometro a la superficie para recuperar la muestra alterada y se
registra informacion del hincado y una clasificacion preliminar del suelo.

Polso

Cadeno

Masa golpeodora
de acero

Barrs guio

Malocate Yunque de golpso
de friccidn o

-

Borros AW o BW

+ 9

Penetrometro
estdndar

Figura 1.1.14 Frueba de penetracion estindar

Al interpretar los resultados obtenidos con este penetrémetro se puede lograr definir la
estratigrafia y determinar algunas propiedades de los suelos mediante correlaciones. La
estratigrafia (figura 1.1.15) del sitio se define a partir del nimero de golpes N necesario para
hincar el penetrémetro los 30 cm, o el obtenido por extrapolacion en los casos en que no penetre
los 45 cm especificados. La clasificacion de campo de suelos se realiza de acuerdo al Sistema
Unificado de Clasificacion de Suelos (SUCS), la cual sera descrita mas adelante. La correlacion
empirica entre ¢! nimero de golpes N y la compacidad relativa presentada en la tabla 1.1.5,
establecida por Terzaghi y Peck, es vélida para arenas localizadas arriba del nivel freatico.

TABLA 1.1.5 CORRELACION NUMERO DE GOLPES-COMPACIDAD RELATIVA

NUMERO DE GOLPES COMPACIDAD RELATIVA
0-4 Muy suella
4-10 Suelta
10-30 Media
30-50 Densa
> 50 Muy densa

Para determinar la compacidad relativa, tomando en cuenta la profundidad a la que se realiza la
prueba y la posicién del nivel fréatico, se utiliza la correlacion de la figura 1.1.16.
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Figura 1.1.15 Perfil estratigrédfico de un sitio

La resistencia a la penetracion estandar también se puede correlacionar con el angulo de friccion
interna mediante la grafica empirica de la figura 1.1.17. El dngulo de friccion interna ¢, es otro de
los parametros importantes que sirve para el disefio.

N
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Figura 1.1.16 Correlacion del nimero de golpes N vs compacidad relativa en
funcion del esfuerzo efectivo o,
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Figura 1.1.17 Correlacidn nimero de golpes ve dngulo ¢

1.1.2.3.2 Muestreo de suelos

El muestro en suelos es un método de exploracién directo en donde se obtienen muestras para
someterlas posteriormente a pruebas en el laboratorio. Las muestras pueden ser representativas,
alteradas o inalteradas. Cuando el acomodo estructural del suelo esta afectado en forma
significativa, se dice que las muestras son alteradas; por el contrario las muestras inalteradas, son
aquellas cuyo acomodo estructural no ha sido afectado.

La obtencién de muestras puede ser con métodos manuales o con muestreadores adecuados a las
diferentes condiciones del suelo. Los muestreadores que se describen en este trabajo son uno para
suelos duros y otro para suelos blandos.

La obtencion de las muestras alteradas puede ser en forma manual, en zanjas, pozos a ciclo abierto
y cortes. Las muestras pueden ser de 0.5 a 20 kg, dependiendo de si se empleardn solo para
identificacién y determinacion de propiedades indice, o si se usaran para realizar pruebas para
obtener propiedades mecénicas. En caso de que se requieran aicanzar profundidades mayores, se
pueden obtener muestras con herramientas manuales de perforacion, con la pala posteadora y
barrenas helicoidales (figura 1.1.18).
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1

a) Polo posteodoro bi Borrépo ho-l_iooldﬁl

Figura 1.1.18 Herramienta manual de perforacion

El método manual, para la obtencion de muestras inalteradas, consiste en labrar “in situ” cubos de
suelo de 20 a 30 cm de lado que se protegen con manta de cielo impermeabilizada; se pueden
obtener en suelos cohesivos y en materiales granulares con algo de finos que le den cierta
cohesion.

La obtencién de muestras cubicas, también se hace en pozos a cielo abierto, zanjas y cortes. Para
obtenerlas se empieza por eliminar el suelo alterado y después con espatula y cincel se labran las
paredes, que se cubren con polietileno delgado conforme se termina cada una; una vez terminados
los lados se cubren con tela de manta de cielo que se impregna con una mezcla liquida de parafina
y brea; a continuacion se coloca una caja de proteccion y se corta la base del cubo, que después se
cubre con manta de cielo (figura 1.1.19). La muestra debe identificarse con una etiqueta colocada
Chi 1a Capa SupcCrior.

En ocasiones se requiere conocer las propiedades de los suelos en estratos que se encuentran a
profundidades mayores. Estos estratos pueden ser significativos para el disefio; por tal motivo se
deben sacar muestras inalteradas a estas profundidades con métodos adecuados y que se ajusten a
las condiciones que presenta el suelo. Para suelos blandos los muestreadores son hincados a
presion y para suelos duros a presion y rotacion. Los de mayor uso son el tubo de pared delgada,
para suelos blandos y el dentado para suelos duros. Debido a que los muestreadores tradicionales
presentan algunas limitaciones que afectan la calidad de las muestras (referencia 1.1.5). En este
trabajo se describen, el muestreador de tubo de pared delgada, para suelos blandos y el tubo
muestreador dentado, ambos con camisa interior.

1.1.5 Sociedad Mexicana de Mecdnica de suelos (SMMS, 1990} “Estratigrafia y muestreo inalterado de los suelos lacustres del Valie de
Meéxico" Articulo presentado cn el simposio El subsuelo de la caenca del Valle de México y su relacion con In ingenieria de
cimentaciones a cinco affos del sismo. SMMS.
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c)

Figura 1.1.19 Procedimiento de labrado de muestras cubicas

Tubo muestreador de pared delgada con camisa

De acuerdo con la figura 1.1.20 el muestreador esta constituido por un tubo de acero que lleva en
su interior otro de aluminio en segmentos de 20 cm. La punta del muestreador es una filosa zapata
de acero. Al hincarse a presion la muestra queda contenida en los tubos segmentados de aluminio.
Estos tubos reducen significativamente los problemas de corrosién y ademas elimina la alteracion
que sufren las muestras al cortar los tubos de acero de 90 cm, que son los que convencionalmente
se usan.

Tubo muestreador dentado con camisa interior

En la figura 1.1.21 se presenta el tubo muestreador dentado con camisa interior, que también es de
aluminio; su zapata es dentada, revestida con granulado de tungsteno. Este muestreador puede
operar en seco, en muestreadores convencionales se opera con agua, el cual altera
considerablemente la muestra de suelo.

El programa de pruebas de penetracion y muestreo se puede hacer tomando en cuenta las
recomendaciones de la tabla 1.1.6.

1.1.2.3.3 Prueba de placa

La prueba de placa es una prueba que se realiza en campo. Tradicionalmente, las propiedades
mecanicas se obtienen en el laboratorio en las muestras inalteradas; sin embargo la extraccion de
dichas muestras en ocasiones es dificil y en muchos casos imposible, por lo que es necesario
recurrir a una prueba de campo (prueba in situ). Existen varias pruebas de campo (referencia
1.1.2). En este trabajo mencionaremos la prueba de placa, prueba con presiémetro de Menard y la
prueba de corte directo.
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DESCRIPCION DE LAS PIEZAS

Zapala de ocero templado
con didmetro interior de
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Figura 1.1.20 Tubo muestreador de pared delgada con camisa
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CESCRIPCION DE LAS PIEZAS
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Acero Cold Rolled
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Figura 1.1.21 Tubo muestreador dentado con camisa interior
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TABLA 1.1.6 RECOMENDACIONES PARA DEFINIR EL PROGRAMA
DE EXPLORACION (REFERENCIA 1.1.2)

INVESTIGACION PARA: NUMERO Y LOCALIZACION DE | PROFUNDIDAD MINIMA DEL
SONDEOS SONDEO (d)
Sitios inexplorados de a=0.1A
gran extension
Sitios con suelos blan- 30 <b<60m
dos de pran espesor.
Estructuras grandes ci- b =15 m y en sitios
mentadas en zapatas de concentraciones de d=10m. 6 hasta

aisladas cercanas

cargas

Almacenes de gran
drea para cargas lige-

n = 5.4 en las esqui-
nas y | en el centro.
Intermedios si son ne-

ras.
cesarios para definir Ia
estratigrafia
Cimentaciones rigidas n=13, 2 en ¢l peri-

Aisladas con é4rea
250<A<I000 m2

metro y | en el cen-
tro. Intermedios si son ]
necesarios para definir la estratigrafia

Cimentaciones rigidas

n =2 en esquinas

que el incremento en
esfuerzo vertical sea
menor de 0.1 del es-
fuerzo vertical im-
puesto por la estruc-
tera, 6 d = ¢B
{1<c<2).

Aisladas con érea opuestas Intermcdios,
A<250 m2 5i S0n necesarios para
definir la estratigrafia

Taludes 3<n<5enla sec- Tal que la superficie

cion critica

probable de falla es-
té por arriba del fon-
do del sondeo

Diques y estructuras

preliminares b =60 m

d=0.5 del ancho de

de retencion de agua detalle b=30m ia base del dique de
o liguidos ¥ en Zonas criticas tierra 0 1.5 de laal-
tura para diques pe-
quefios de concreto.
b=30men el cjie dc d=3m

Aeropuertos para trinsito ligero

la pista. Intermedios
para definir la estra-
tigrafia.

2

= &rca triburaric méxime por

espaciamiento entre sondeos, m.

nimero de sondeos.

A = &rea de la cimentaci6n, m*

d = profundidad minima de sondeo a partir de la profundidad
de desplante de 12 cimentacién, m.

B = ancho de la cimentacién, m

nnndan m
songes,

3 o 6
It

La prueba de placa permite determinar el médulo de elasticidad (E) del suelo. Este pardmetro sirve
para obtener la magnitud de los asentamientos inmediatos provocados por el peso de la
edificacion,

En la figura 1.1.22 se presenta el equipo que se requiere para la realizacion de una prueba de
placa. Después de la instalacién del equipo se da inicio con la ejecucion de la prueba con la
aplicacion de los ciclos de carga y descarga. Los ciclos de carga generalmente son tres. Cada ciclo
de carga corresponde a la carga maxima, generalmente del orden del 75 al 100% de la capacidad
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TABLA 1.1.7 PROPUESTAS DE CARGA PARA UNA PRUEBA DE PLACA.

CICLO DE CARGA CARGA ESFUERZO INCREMENTOS DE
ton kg/cm® CARGA, ton
{ESFUERZO kg/cm’)
1 2 2.8 0.5+
(0.742)**
2 6 R.6 1.5
(2.225)
3 12 17.7 3.0
L (4.449)
* corresponde al valor de la segunda columna de la tabla, dividido entre el nimero de incrementos, en este caso 4.
** corresponde al valor de la tercer columna de la tabla, dividido entre el niimero de incrementos, en este caso 4.

Durante la ejecucion de la prueba, en cada incremento, se debe tener un control de la carga
aplicada, de la deformacion del suelo que produce esta carga y del tiempo en que surge esta
deformacién. Para el control de la carga se debe contar con la grifica que corresponde a la
calibracién del gato; para el control del tiempo y la deformacion se recomienda llevar una grafica
como la que se muestra en la figura 1.1.23. Esta grafica es importante ya que permite determinar el
momento en que debe aplicarse cada incremento de carga. Se recomienda que cada incremento
permanezca hasta que la deformacién sea del orden de 0.002 mm/min (0.01 mm en 5 min). Una vez
que se termine la aplicacion del primer ciclo de cargas se procede a descargar, en decrementos hasta
que el suelo quede totalmente libre de cargas; posteriormente se da inicio a la aplicacién del
segundo ciclo de cargas, se vuelve a descargar y finalmente se aplica el tercer ciclo de cargas. Los
resultados finales, de cada ciclo de caga se presentan en una gréfica como la que se presenta en la
figura 1.1.24.

FIGURA DESCRIPCION DEL EQUIPO

Placas. La placa de apoyo sobre el material es de 29.3 cm
de didmetro y 2.54 cm de espesor. Existen otras placas, las
cuales se utilizan para ajustar el espacio entre ¢l gato
hidraulico y las viguetas IPR.

T

Ll

Sistema de carga. Consiste en una bomba y gato, cuya
capacidad se recomienda de 20 ton. Este sistema debera ser
calibrado antes y después de la prueba.

WA E RN AN SN I 1SN EFE NN A i all i e ) U N

Sistema de reaccion. Consiste en viguctas IPR-10
sobrepuestas, formando una cruz horizontal con los cuatro
extremos empotrados en las paredes del pozo.

Micrémetros. De (.1 mm de precision. Se colocan a cada
120 grados sobre la periferia de la placa.

Figura 1.1.22 Equipo que s¢ requiere para realizar una prueba de placa
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Figura 1.1.23 Gréfica de control de deformacion vs tiempo para cada
incremento de carga durante 1a glecucion de una prueba de placa
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wiriz f- —

Figura 1.1.24 Gréfica de resultados de una prueba de placa
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Para la interpretacion de la prueba se utiliza el segundo ciclo de carga, que es el que asegura el
contacto entre la placa y el suelo. El mddulo de elasticidad se obtiene aplicando la siguiente
expresion, considerando que la placa se comporta como un cuerpo rigido.

E=0257(1-v )-‘?;

donde E modulo de elasticidad
v relacién de Poisson. (es funcion del tipo de suelo, ver tabla 1.1.8)
q * presion aplicada. (se obtiene de la grafica, figura 1.1.24)
D didmetro de la placa.
o deformacion del suelo. (se obtiene de la grafica. figura 1.1.24)

Para tener una idea de los valores de los modulos, en la tabla 1.1.9 se presentan algunos valores en
funcion del tipo de suelo.

TABLA 1.1.8 INTERVALO DE VALORES DE LA RELACION DE POISSON v, PARA SUELOS TiPICOS

TIPO DE SUELO v
Arcilla saturada 0.4-0.5
Arcilla no saturada 0.1-03
Arcilla arenosa 0.2-03
Limo 03-035
Arena densa 0.2-04
Arena gruesa (relacion de vacios 0.15
0.4-0.7)

Arena fina (relacién de vacios (.25
0.40.7)

TABLA 1.1.9 INTERVALQ DE VALORES DEL MODULO DE ELASTICIDAD (E),

PARA SUELOS TIPICOS
TIiPO DE SUELO E
(kg/em’)
Arcilla
Muy blanda 3-30
Blanda 20-40
Media 45-90
Dura T0-200
Arenosa 300-425
Arena
Limosa 70-200
Suelta 100-250
Densa 500-1000
Arena densa con grava 1000-2000
Limo 20-200




34
1.1.2.3.4 Prueba con presiomeiro Menard

Con la pru=ha del presiometro Menard se obtiene el médulo de elasticidad del suelo (E). En la
figura 1.1.2 - se presenta el equipo que se requiere para la realizacion de este tipo de prueba. Para la
realizacién del ensaye presiométrico, primero se instala la sonda dentro la perforacion, a la
profundidad donde se desea la prueba, aprovechando la perforacidén que se realiza para el muestreo.
Posteriormente se va incrementando ia presién dentro de la sonda v registrando el volumen
correspondiente para 15, 30 y 60 seg. En cada prueba se recomienda realizar de 6 a 15 incrementos

de presion (referencia 1.1.5). La presion neta aplicada se debe corregir aplicando la siguiente
expresion:

Pc=P, - Py h
donde P presion necesaria para deformar el sistema de carga. {(dato de campo)
P peso volumétrico del agua
- - - h - profundidad a la que se ejecuta el ensaye _

Las mediciones son presentadas en una grafica como la presentada en la figura 1.1.26.

FIGURA DESCRIPCION DEL EQUIPO
bt tr g i TROS Sonda dilatante. Es el dispositivo que se introduce en el
= subsuelo dentro de una perforacion previamente ejecutada.
@ Se encuentra compuesta por Ires camaras: una celda de
G medicién o central, & la que llega i agua a presion y dos
"i?‘;ﬁ‘-" » 7 celdas guardia. Esta iltimas se encuentran colocadas en los
extremos de la celda central, permitiendo que esta se

O deforme Gnicamente en direccion radial.

14

Tollia DE CONLNIDN

i)
7 Tuberias coaxiales. Estas tuberias unen los dos dispositivos
¢ Py = f0nDa

anteriores y permiten transportar el agua y el aire a presion
desde la consola de medicién hasta la celda central y de
nrvil DE YEARENOD guardla'

=TT TTT YT I 5 -

"'7/7/0%9/"/97&' El ARSI I s Controlador de presién y volumen. Conticne los elementos
__\_‘; :'/_- ccron ot s para regular y medir la presién del agua y del aire durante cf
— - | ensaye, asi como la correspondiente variacion del volumen
] — dentro del sistema tuberias-sonda.

(1-1)-1) o ._" :l£ CRuTAAL

-~ -
4}_:¢

Figura 1.1.25 Equipo para el ensaye con el presidmetro de Menard

115 Garcia L. Auvinet (1992), “Uso del presiometro para la caracterizgcion def subsuelo de la zong poniente del Valle de México™ Articule

presemiado en el simposio de las experiencias geotéenicas en la zona poniente del Valle de Méxicg. SMMS, México DF
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Para la interpretacion de los resultados se hace la consideracion de que el suelo se encuentra
formado por un conjunto de granos en contacto unos con otros, sujetos a fuerzas de unién que dan
la estabilidad del conjunto, que si somete a un campo de esfuerzos de intensidad creciente, se
pueden distinguir diferentes fases de deformacién, figura 1.1.27. Finalmente, de la curva
presiométrica (figura 1.1.27) se pueden identificar los pardmetros presiométricos como son la
presién de fluencia (p) y la presion limite (p;). El médulo de elasticidad (E) se obtiene aplicando la
siguiente expresion:

E=20+v)p, +v, )7L Por
Vf - I/OM
donde v valor de Poisson. (ver tabla 1.1.8)
Vi volumen inicial de Ia sonda. ( dato de campo)

Ve valor medio de la zona de comportamiento geostatico. (de la figura 1.1.27)

(Vf + V:;m)

T 2
Py presién de fluencia. ( de la figura 1.1.27)

1.1.1.3.5 Prueba de corte directo

La prueba de corte directo permite determinar los parametros de resistencia ¢ y ¢ del suelo. En la
figura 1.1.28 se presenta el equipo que se requiere para la realizacién de una prueba de corte
directo. Después de tener la instalacion del equipo se da inicio con la ejecucion de la prueba.
Primero se aplica una carga vertical, la cual distribuida en la placa, debe corresponder al esfuerzo
vertical inicial a la que esta sometido el suelo en condiciones naturales. Esta carga permanece hasta
que la deformacién, que se mide con los micrometros verticales, sea igual a cero. Después de
aplicar la carga vertical se procede aplicar la carga lateral, permaneciendo la carga vertical, en
incrementos pequefios hasta inducir la falla por cortante en su base. En cada incremento se debe
tener un control de la carga aplicada, de la deformacién que produce esta carga y del tiempo en que
se produce la deformacion. Para el control de la carga se debe contar con la grafica de calibracion
de los gatos. Para el control de las deformaciones y el tiempo, se recomienda llevar una grafica
como la que se presenta en la figura 1.1.29. Esta grafica es importante ya que permite determinar el
momento en que debe aplicarse cada incremento de carga. Cada incremento se recomienda
permanezca hasta que la deformacion sea del orden del 2 % del desplazamiento obtenido a los 15
segundos. Es importante mencionar, que para la obtencién de los parAmetros de resistencia del
suelo ¢ y ¢ se requieren de tres puntos. Esto quiere decir que se necesita realizar una prueba en tres
zonas diferentes representativas al problema, en donde cada prueba corresponde a un esfuerzo
vertical diferente, tabla 1.1.10.

TABLA 1.1.10 PROPUESTA DE CARGAS VERTICALES PARA UNA PRUEBA DE CORTE DIRECTO

PRUEBA ESFUERZO VERTICAL
i 23(0)
2 Oy
3 15 (o))

esfuerzo vertical inicial de la muestra. (yh).
peso volumétrico del material.
profundidad a la que se encuentra la muestra.

B""ﬁg
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Figura 1.1.26 Ejecucion de un.ensaye presiométrico cldsico
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Primera fase. En un intervalo reducido de deformacién, se
mantiene el equilibrio y las deformaciones que resultan son
debido al contacto entre granos. Si et material de los granos
es eldstico las deformaciones seran reversibles, tal que se
pueda definir un médulo de micro-deformacion llamado (£,).
Esta fase no aparece en la curva de la figura debido a la
precision del aparato.

Segunda fase. Cuando la intensidad de los esfuerzos
aumenta hasta alcanzar un valor (presion Pam), existen
puntos de contacio enire particulas que ya no satisfacen la
condicion de equilibrio y se producen microdeslizamientos v
microrotaciones en el coniacio de esvs punius, los granos
mantienen su posicion relativa y las deformaciones del
conjunto permanecen pricticamente proporcionales al
esfuerzo aplicado. de tal suerte que se puede definir un
modulo de deformacion (£.), cuyo valor es inferior a E,.
Bajo estas circunstancias, las deformaciones que ocurren
provienen de dos fuentes: de la deformacion individual de los
granos (reversible si el material es eldstico) y del
desplazamiento de los granos como consecuencia de las
micro rotaciones y de desplazamientos irreversibles. Las
deformaciones son entonces gobernadas al mismo tiempo
por fenémenos de elasticidad y plasticidad a una escala
microscopica. Esta fase fue llamada seudoelastica y ocurre
para valores entre Pom y Pr.

Tercera fase. Si la intensidad de los esfuerzos sigue
aumentando, los desplazamientos relativos entre granos serin
més importantes y la estructura original del suelo serd
aherada, dando lugar a deformaciones importantes €
irreversibles. Esta fase se llama pidstica y presenta una
asintota para una presién prdenominada presién limite.

Figura 1.1.27 Resultados de un ensaye con presiometro Menard
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FIGURA DESCRIPCION DEL EQUIPO

b a—
e el

Gato hidriulico. Se requieren dos. Uno para aplicar la carga
vertical y el otro para la carga horizontal. Deben ser
calibrados antes y después de la prucba.

Placas metélicas. Junto con los rodillos permiten una mejor
distribucion de la carga.

Recubrimiento de mortero. Tiene el proposito de rigidizar
la muestra. El cspesor es de 2.0 em. Va acompanado con
acero de refuerzo (malla de gallinero).

Material dictil. Se coloca en la periferia de la muestra. Es
una base de apoyo para el recubrimiento del mortero. Su
objetivo es evitar dafiar la muestra al momento de aplicar la
carga vertical. El material puede ser unicel.

Figura 1.1.28 Equipo que se requiere para realizar una prueba de corte directo
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Figura 1.1.29 Gréfica de control de deformacion vs tiempo para cada
incremento de carga durante la ejecucion de una prueba de corte directo
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Para la interpretacion de la prueba se unen los puntos correspondientes de cada una de las pruebas.
El angulo de friccion interna (¢ corresponde a la pendiente que forma la recta al unir estos puntos.
La cohesion (¢} es el valor de la ordenada al origen. Los resultados finales se presentan en una
grafica coma la de la figura 1.1.30.

20

7

a0

Esfuerzo cortants en kgem2

4.0

ol - e
/ O Prwve3

00 .
0.0 2.0 40 60 8.0 10.0

Esfuarzo nomned en kgdorn 2

Figura 1.1.30 Gréfica de resultados de una prueba de corte directo

1.1.2.4 Pruebas de laboratorio

Las pruebas de laboratorio se realizan con las muestras obtenidas en el muestreo; esto con el
proposito de clasificar los suelos encontrados y para obtener sus parametros de resisiencia y de
deformabilidad, os cuales sirven para el disefio de las estructuras. Para alcanzar estos objetivos, se
realizan las pruebas indice y mecanicas presentadas en la figura 1.1.31. En el subcapitulo 1.2 se
describirdn estas pruebas y la forma de obtener las propiedades fisicas del suelo.

1.1.2.5 Instrumentacion de campo

La instrumentacién permite confirmar la seguridad del disefio de la estructura y ademds observar
continuamente su comportamiento, antes, durante y después de su construccién. En el capitulo 3 se
describiran en forma breve los tipos de instrumentos mas comunes, enfocados a la medicion de los
esfuerzos y deformaciones que se producen en la masa de suelo, provocados por la construccién.
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_1 Granulometria

|

—{ Contenido de agua

_J

Pruebas de
laboratorio

Pruebas
mecdnicas

{Lﬁnifa de consistencia I

—I Densidad de solidos

_

—I Peso volumeétrico

Compresidn triaxial

Resistencia al

Compresién no confinada §

esfuerzo cortante '

Corte directo

|

Torcémetro

_J

— Deformabilided

t

Compresibilidad

Expansividad

Figura 1.1.31 Fruebas de laboratorio
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1.2 Propiedades fisicas de los suelos

En el subcapitulo 1.1, correspondiente a la exploracion y muestreo, se mencionaron diferentes técnicas
para la obtencién de muestras en diferentes tipos de suelo. Una vez obtenidas estas muestras, se realizan
pruebas en el laboratorio, cuyo propdsito es obtener las propiedades fisicas de los suelos. Dependiendo
del problema de mecanica de suelos, para su solucion, en la tabla 1.2.1 se presentan las pruebas mds
adecuadas.

Las propiedades fisicas de los suclos nos sirven para el disefio de las estructuras (taludes, elementos de
contencidn y cimentaciones). El disefio de estas estructuras son los problemas que con mayor
frecuencia se presentan en la mecanica de suelos.

Al hablar de propiedades fisicas s¢ esta refiriendo a las propiedades indice y mecanicas de los suelos. En
este subcapitulo se describe la forma de su obtencién. Antes se da una breve descripcidén de la
formaci6n de los suelos.

TABLA 1.2.1 PRUEBAS DE LABORATORIO APROPIADAS PARA SOLUCION
A LOS PROBLEMAS DE MECANICA DE SUELOS

PROBLEMA DE MECANICA TIPO DE SUELO PRUEBAS APROPIADAS
DE SUELOS
CIMENTACIONES
Capacidad de carga Arcillas y limos 1) Contenido de agua
2) Limites de consistencia {Tiquido, plastico
v de contraccion)
3) Peso especifioo relativo
4) Peso volumétrico
5) Compresitén simple
6) Compresién Triaxial
Arenas 1). 3). 4), 6), 7) Compacidad
8) Granulometria
Gravas 3%.4). 7). 8)
Asentamientos Arcillas y limos 1), 2). 3). 4), 9} Prucba de consolidacion
Arenas 1),3,4,7)
Gravas 3,4.7
ELEMENTOS DE RETENCION
Empujesde tierra Arcillas y limos 1), 2), 3), 4), 5), 6)
Arenas 1), 3), 4), 6),7), 8}
Gravas 3),4),6), 7). 8)
TALUDES Arcillas y limos 1),2).3).4), 5),6}
Estabilidad de taludes Arenas 1), 3), 4), 6),7), 8),
Limos 3),4), 7. 8)
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1.2.1  Formacion de los suelos

En un esquema simplista, el globo terrestre esta constituido por tres capas: nicleo, manto y la corteza
terrestre; ésta 1ltima de espesor de 30 a 40 km, del orden de 0.7 % del espesor total de las tres capas.
Suprayaciendo a la corteza terrestre, existe una pequefia capa llamada suelo, de la cual trata la mecanica
de suelos, que es la rama de Ia ingenieria que estudia el comportamiento fisico, cualitativo y cuantitativo
de los suelos por medio de sus propiedades indices y mecanicas.

Los suclos se forman a partir de la alteracion que sufre Ia roca provocado por los diferentes agentes
geologicos como el agua, el viento, las glaciaciones y los cambios de temperatura. Los procesos de
alteracion, o también llamados de intemperismo, pueden ser de dos formas: a) Desintegracion mecdnica
& b)Descomposicion quimica, estas alteraciones dan como resultado al suelo, al cual se puede definir,
desde ¢l punto de vista de ingenieria, como un material producto de la desintegracién mecanica o
descomposicion quimica de las rocas.

La desintegracién mecanica produce fragmentos de roca, como grava, arena y limo; mientras_la
descomposicion quimica produce la formacion de suelos arcillosos.

En la tabla 1.2.2 aparece una clasificacion de los suelos de acuerdo a su origen geologico, proceso de
formacion y algunas caracteristicas fisicas. Para fines de ingenieria la clasificacion se hace con el Siste-
ma Unificado de Clasificacion de Suelos (SUCS) que se mencionara mas adelante,

1.2.2  Propiedades indice

Las propiedades indice se usan para identificar y clasificar los suelos. Los procedimientos de ensaye se
aplican indistintamente en muestra alteradas ¢ malteradas.

1.2.2.1 Relaciones entre pesos y voltimenes

Todos los suelos forman una estructura que depende de la forma, tamafio y distribucién de sus
particulas minerales; ésta estructura por compacta que sea dejara huecos, los cuales pueden estar parcial
o totalmente llenos de agua. De ésta forma podemos decir que en un suelo se pueden distinguir tres
fases:

» La solida, formada por las particulas minerales.
* La liquida, formada por el agua 'y '
» La gaseosa, formada principalmente por el aire.

Para distinguir estas fases s¢ acostumbra idealizar una muestra de suelo en la forma en que se presenta
en la figura de la tabla 1.2.3. En dicha tabla, se presentan ademas las relaciones entre pesos y
volamenes, asi como sus procedimientos para su obtencion..
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TABLA 1.2.2 CLASIFICACION DE LOS SUELOS SEGUN SU ORIGEN GEOLOGICO

ORIGEN
GEOLOGICO

PROCESO DE FORMACION

NATURALEZA DE LOS
DEPOSITOS

GRANULOMETRIA TiPICA

Residual

Suelo intemperizado en el lugar de la
roca com peca 0 ninguna alteracidn por
transporte.

Casi invariable, con la profundidad llega a
ser mas compacto y menos intemperizado.
Pueden temer capas altemadas duras y
blandas o estratificacion de la roca madre
si la internperizacion es incompleta.

El producto de la intemperizacion
completa ¢s arcilla. cuyo tipo depende
del proceso de intemperizacion y de la
roca madre, ademds de la cantidad de
particulas de silice resistente. El suelo en
la ectapa intermedia  refleja  la
composicion de la roca madre.

Aluvial

Materiales transportados y redepositados
por la accién del agua.

Generalmente con estratificacion
pronunciada. Los depdsitos de rio tipicos
consisten de material fino de origen
reciente sobreyaciendo en un estrato  de
material grueso de la etapa joven del
desarrollo del rio.

Rango de arcilla lacustre o marina muy
fina a grava muy gruesa, cantos rodados
y boleos en abanico aluvial o depositos
de terraza,

Glacial

Materiales transportados y redepositados
por hiclo glacial 0 agua de glaciares.

La estratificacion varia mucho de acuerdo
con el deposito, de morrenas heterogéneas
a till finamente estratificado  limo
(varvado) y arcilla en lagos glaciares,

Till y momena tienen tipicamente
granuiometria amplia de arcilla a boleos.

Loesico

Suelo transportado por viento sin

redepositacion subsecuente.

En el loes, la estratificacion horizontal no
se distingue o no existe excepto si hay
horizontes intemnperizados. Frecuntemente
tienen estroctura secundaria de grietas
verticales juntas y perforaciones de raices.

La granulometria es mas uniforme en
estos suelos. El rango del loes es de limo
arcilloso a arena fina limosa. Las arenas
de las dunas generalmente tienen limo y
arcilla.

Origenes
geoldgicos
secondarios

Materiales transportados por el viento y
redepositados,

Materiales arenosos y arena limosa con
estratificacion cruzada depositados en
regiones desérticas, semidesérticas y en
litoral.

Son de granulometria muy uniforme y
color pardo; tienen en algunos casos,
espesares considerables

Suelos organicos formados en el lugar
por crecimi¢énto y putrefaccion de
plantas.

Los depdsitos de turba se forman en
depresiones comrespondientes a zonas de
asentamiento o topografia irregular, deltas
.antiguos cauces, esleros, planicies de
inundacién fluvial ¥ bordes de lagos. En
ellos no se define estratificacion.

La turbas finas son producto de
descomposicion avanzada de la materia
ofgénica en presencia de aire. La turba
fibrosa ha estado siempre sumergida.
Son generalmente de color oscuro,

Cenizas y pomez depositadas por accion
volcanica,

Frecuentemente asociadas con flujos de
lava y lodo o quizé mezclados con
sedimentos no volcanicos.

Son de tamafic de limo con particulas
volcanicas mas grandes. La
intemperizacion y redepositacion
producen arcilla altamente pldstica.

Materiales precipitados o evaporados de
soluciones con alto contenido de sales.

incluye algunas variedades de precipitados
de calcio en aguas marinas ¢ evaporitas
formadas en lagos de playa bajo
condiciones &ridas.

Pueden formar suelos cementados o
rocas sedimentarias blandas incluyendo
yeso, anhidrita o catiche.

1.2.2.2 Plasticidad y granulometria

La plasticidad y la granulometria son propiedades que presentan los suelos finos y gruesos
respectivamente, las cuales son aprovechadas para poder clastficarlos.

Plasticidad

Es la propiedad que presentan los materiales que son capaces de soportar deformaciones sin rebote
elastico. Seglin Atrever es una propiedad circunstancial y dependiente del contenido de agua que
presentan los suelos finos. Se mide por la consistencia, que representa la mayor o menor resistencia
que el suelo ofrece para cambiar su forma en funcién del contenido de agua. Un suelo fino muy seco
puede tener la consistencia de un ladrillo, con plasticidad nula, y ese mismo con gran cantidad de agua,
puede presentar las propiedades de un semiliquido. Entre ambos extremos existe un intervalo de
contenido de agua en el que el material se comporta plasticamente.
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TABLA 1 2.3 RELACIONES ENTRE PESOS Y VOLUMENES

i de SIMBOLO COMO SE OBTIENEN
muestra W Pesando la muestra con su
humedad natural. Volammeg Pmu
] O :: R -
A ) -
Peso sélidos W, Pesando la muestra después de Yo |5 - Fate gsse0sd . Wy =0
secada en el horno. .0 9 v
v, ..—.__... - __o _. -+
v Vo | == fase liqvidat—0
agua W, Ww=Wm-Ws T e

%
especifico Ss De la prueba de laboratorio v
de solidos (referencia 1.2.2) : //

FW
7

7).
7/ 18

muestra Vo Se labra y se mide una muestra
inalterada

Idealizacion de una muestra de suelo para obtener

sdlidos Vs W, las relaciones entre pesos y voliimenes.
Volimen Ve T« Peso volumétrico del agua.
S\' x Y
agua Ve W — W,
Ve=——
bl
vacios K. Vi=Va-V,

De acuerdo con lo anterior, el suelo puede estar en cualquiera de los estados de consistencia, que se
presenta en la figura 1.2.1.

Los estados presentados en Ia figura 1.2.1 son fases por las que pasa el suelo al irse secando. Los
criterios para determinar sus fronteras son los establecidos por Atterberg y los nombré como limites

de consistencia. En las referencias 1.2.1 y 1.2.2 se describe la forma de obtener estas fronteras
establecidas.

Cuantitativamente, la consistencia de un suelo fino puede expresarse en funcién de la resistencia a la
compresion simple; en la tabla 1.2.4 se indica la relacion entre los términos cualitativos que describen la
consistencia y los valores cuantitativos de la resistencia a la compresion simple (referencia 1.2.3).

1.2.1 Judrez B y Rico (1992). Mecdnica de suelos. Tomo 1, Fundamentos de Mecdnica de suelos. Ed |.imusa, México DF, 3* edicion.

122 Secretaria de Recursos Hidriulicos (1967). Mecdnica de suelos, Instructivo para ensayes de suelos, Editado por la dircccidn de
informacitn, México DF.

123 Peck R, et al (1987). Ingenieria de cimentaciones, Ed Limusa, México DF.
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Figura 1.2.1 Escala de contenidos de agua de un suelo, mostrando los
Limites de Atterberg, el estado fisico correspondiente, y la consistencia
aproximada del suelo remoldeado

TABLA 1.2.4 EXPRESIONES CUALITATIVAS Y CUANTITATIVAS
DE LA CONSISTENCIA DE LAS ARCILLAS

CONSISTENCIA IDENTIFICACION DE CAMPO RESISTENCIA A LA COMPRESION
SIMPLE g, (kg/em®)
Muy blanda El pufio puede penetrar en ella ficilmente menos de 0.25
varios centimetros
Blanda El pulgar puede penetrar en ¢lla facilmente 0.25a0.50
varios centrimetros
Media El pulgar con esfuerzo mederado puede - 0.50 - 1.00
penetrar en ella varios centimetros
Firme El pulgar se encaja facilmente pero sdlo 1.00-2.00
penetra con gran esfilerzo
Muy firme La ufia del pulgar se encaja facilmente 2.00 - 4.00
Dura La wuia del pulgar se encaja con dificultad >4.00

Con base en los resultados de los limites de plasticidad y liquido se puede determinar el tipo de suelo,
apoyandose con la carta de plasticidad (tabla 1.2.5). Cuando los suelos tienen contenidos de agua
cercanas al limite liquido son usualmente mas compresibles que los que tienen humedades cercanas al
limite plastico.

Granulometria
Los suelos gruesos pueden identificarse tomando como base el tamafio de las particulas. De acuerdo

con ésta distribucion, puede determinarse la uniformidad o su variacién de los tamafios. Se dice que un
suelo bien graduado; es decir, que tenga particulas de varios tamafios, tiene mejor comportamiento
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mecanico. Para llevar a cabo una clasificacion precisa y poder efectuar un estudio de la distribucion de
los diferentes tamafios de granos es necesario hacer andlisis por medio de mallas (referencia 1.2.1 y
1.2.2). El analisis granulométrico del suelo, tienen el proposito de determinar la distribucion de tamafios
de las particulas que lo constituyen, y el porcentaje de peso total que representa cada porcion de un
mismo grano. El tamafio se fija por el didmetro. El porcentaje se obtiene relacionando el peso de todo el
material menor que cierto didmetro con el peso total de la muestra. La forma mas conveniente para
representar el andlisis granulométrico la proporciona el grafico semilogaritmico indicado en la figura
1.2.2.

100 3
E i ’ol -
12 w By =
$¢ 5 \ -
1! g A =gt
ht e
E 0 j| "-.k___.'
& 4o| i (® S L [0
£ . -
ig : :
HE c
&8 t N =
T DsaDie Die N T
10 1.0 0.1 001 0.00!
Tamahg en mm iEse togwritmica)
A, Arena muy uniforme
B.  Suelo bien graduado
C.  Arcilla (Curva obtenida con hidrémetro)
D.  Arcilla (Curva obtenida con hidrémetro)

Figura 1.2.2 Curvas granuvlométricas de algunos suelps

Algunas veces puede ser necesario determinar la granulometria de los suelos finos (menores a 0.074
mm), para este caso se usa el procedimiento denominado del hidrometro, que consiste en establecer una
mezcla homogeénea de suelo-agua y que se basa principalmente en la ley de Stockes, que nos dice que la
velocidad de sedimentacion de las particulas grandes es mayor que las pequefias (referencia 1.2.4).

1.2.2.3 Clasificacion de los suelos

Los términos principales que se usan para describir los suelos a simple vista son: grava, arena, limo y
arcilla; sin embargo, la mayor parte de los suelos naturales se componen de una mezcla de dos o més de
estos elementos, y pueden contener ademds un porcentaje de material orgénico. A las gravas y las
arenas se les llama suelos granulares y a los limos y arcillas se les llama suelos finos; asi, un suelo, es
grueso si mas del 50% (en peso) son gruesos, y por el contrario, son finos si mas del 50% son
particulas finas.

Con el apoyo de la plasticidad y granulometria mencionadas anteriormente, se puede realizar la
clasificacion con base a la que establece el Sistema Unificado de Clasificacion de Suelos (SUCS), tabla
1.2.5 propuesta por A Casagrande (referencias 1.2.1 y 1.2.2).

Para la clasificacion en campo en los suelos finos se debera apreciar la plasticidad, humedad, cantidad
de particulas gruesas, color, olor y otras descripciones significativas que se presentan en la tabla 1.2.5.
En la tabla 1.2.6 se presenta el procedimiento para la identificacion, de los suelos; finaimente en la tabla
1.2.7 se presenta un resumen de las propiedades indice de los suelos.

124 Buwles J E (1981). Manual de laboraiorip de suelos en laingenieria civil, EQ Mc GruHill, México DF,
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TABLA 1.2.6 PROCEDIMIENTO AUXILIAR PARA IDENTIFICACION DE LOS SUELOS

HAGASE UN EXAMEN YISUAL DEL SUELO PARA DEYERMINAR
S| ES ALTAMENTE ORGANICO, DE PARTIQULAS GRUESAS O DE
PARTICULAS FINAS, EN LOS CAS0S DE FRONTERA DETERMINE SE

LA CANTIDAD QUE PASA POR LA MALLA N2Z0DO
[ | | - )
SUELOS DE PARTICULAS GRUESAS SUELOS DE PARTICULAS FINAS
SUELOSALT‘A:EN,TE OROA NICOS Mds del SO% se ratisne en lo mal:- NE 200 Mas dal 50% posa por lo malle N 200
t
Textura ﬂtr::q,odw,u u:: aho [ l
Jeontenida agua, de ma - termi| P | materi
wric vegud, (talles, hojes, eic.) facase cramroveTrA] QeterminasaLLyLPen ol Ttariol mencr
, GRAVAS {G) ARENAS (5) . L H
““’-“'MI::: ".n" : "m.?;‘:” Mds dul 50 'fu ‘rn "’m'n'l'l‘:""‘f"‘ grussa pa- Limits liquide manor de 50 Limite liquido mayor de 50
s , i “ewo A5 | Arrita inma A"con | - . - . . -
Menos dal 3% posa Entre el 3% yI2% Mas del 12% po— o3 del 5% pasa la Entre 0l 5% y ol 12% Moy del 2% posa :::f::’mw :"’:':'t ““;:?:':a;m“p j2rriba de ko"neo A'con 1p Abo o de ko'tnea A en Ara de b Nneo A" en
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con mus sticos da plas] Jen ko froccion manor ., CoN ®s corternticas de plas-[ | en I froccidn manor - LLYLP en ol suslo secodo 1L yLPen ol susto secodo
T 'lifcldlu:h,g - GH.*‘ por e ko malla NY40 GRANULOME TRICA lﬁllcf:’:for 'gw??:.m' por qu ko mollo N2 40 an  horno, an  hotno,
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TABLA 1.2.5 SISTEMA UNIFICADO DE CLASIFICACION DE LOS SUELOS

PROCEDIMIENTO DE IDENTIFICACION EN EL CAMPO SIMBO0LOS
. - INFORMACION NECESARIA A
{E rcluyenda -las parlicytos mayores de 76 em {37} y bosanda lus Fraccrones €n pesos estimades) DEL‘E?UPO NOMBRES TIRICOS DESCAIPCION DiSLOS :::LOSLA CRITERIO DE CLASIFICACION EN EL L ABORATORIO
< 2 v .
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TABLA 1.2.7 PROPIEDADES INDICE DE LOS SUELOS

GRAFICA DE RESULTADOS APLICACIONES
PROFPIEDADES COMO SE
OBTIENEN B|C|DI|E
Volimenes Peses W
+ — . 04 o o
I fe ERA) 'a:' T Contenidode agua | @(%) W, x 100
Va |9 - Ffuegamon D [W <0
- 0 5L,
by —_———— We
v v, —_=—..:rmmum_—:— W, "m Peso volumétrico Y= _I;."_
— i — . m
_+ — == — | + 7
Relacion de vacios e=—
L w, V.r

150 T Limite liquido {(LL) [ Directamente de la
© ! prueba.  (referencia
: { ; 1.2.2)
130 - 4
i 120 s :
- ) 15.' ' Limite pléstico (LP) | Directamente de la
:l?llo SN | prueba
£ 100 brd bt (referencia 1.2.2)
o G -
? a0 A3 . .
s i 1 indice pléstico LL-LP
T a0 } 3
“ 0 i !
s eTerW 20 23 % 40 30 |y imite de | Directamente de la
Nimero de golpes con i6n prucha.
(referencia 1.2.2)
Didmetro efectiva De la curva

gramtométrica.

Deso
Coeficiente de| Co=———
3 uniformidad Do
~
Q
p)
-3 Coeficiente de| C: = ﬂ
) curvatura Diox Dso
%4 ,
“
! g -/ -2 -~ . .
2 O (mm Fraccion de arcilla De la curva
o / granulométrica (%
de fraccién de finos
menor a (.002)
A Clasificacién D Expansividad
B Compresibilidad E Contraccién
C Resistencia al corte F Permeabilidad
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1.2.3  Propiedades mecanicas

Segin Terzaghi, referencia 1.2.5, los problemas de la mecénica de suelos pueden dividirse en dos
grupos principales:

» Problemas de estabilidad
e Problemas de elasticidad

Los problemas de estabilidad se refieren a la capacidad de carga del suelo para las cimentaciones de las
edificaciones, estabilidad de taludes y a los empujes que el suelo ejerce en los elementos de retencion.
Para resolver estos problemas es necesario conocer los parametros de resistencia del suelo c y ¢,
mismos que se conocen con las pruebas triaxiales.

Los problemas de elasticidad consideran la deformacion del suelo, que es provocada por las cargas de
las edificaciones. Para resolver estos problemas debemos conocer la relacién que existe entre el
- esfuerzo-deformacion-tiempo, mismos quese conocen con-a prueba de consolidacion, —- —

Con base en lo anterior, puede decirse que las propiedades mecéanicas de mayor interés para solucionar
los problemas de mecanica de suelos son la resistencia, la compresibilidad y las caracteristicas esfuerzo-
deformacién del suelo.

1.2.3.1 Pruebas triaxiales

Las pruebas triaxiales permiten determinar la resistencia del suelo a través de los parametros ¢ y ¢. De
acuerdo con la ecuacién de Coulomb la resistencia de los suelos se representa de la siguiente manera.

s=c+o,tg¢

donde $ ley de resistencia segin Coulomb en t/m’
c cohesién en t/m’
o.  esfuerzo normal en t/m’
¢ dngulo de friccion interna del suelo.

La prueba consiste en aplicar, primeramente, una presion hidrostética de confinamiento a una probeta
cilindrica y posteriormente se aplica una presion axial que puede variarse independientemente de la
presion de confinamiento. La presion de confinamiento es una presién que representa la condicién a la
que el suelo esta sometido en estado natural.

La presion hidrostitica produce esfuerzos principales sobre la muestra de suelo; iguales en todas
direcciones, tanto lateral como axialmente. Es usual ilamar oy, 02 y 03 esfuerzos principales mayor,
intermedio y menor respectivamente. La presién axial, siempre es el esfuerzo principal mayor o1; los
esfuerzos o 2 y o3 son iguales y se le llama presion de confinamiento.

1.2.5 Terzaghi K (1945). Teoria de los suelos, Acme Agency Soc. Resp Lida, Buenos Aires, Argentins.
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La presion de confinamiento generalmente se mantiene constante, aumentando la presion axial hasta
llegar a la faila. Estas pruebas se realizan segiin el esquema que se muestra en la figura 1.2.3.

Las pruebas triaxiales estan constituidas por dos etapas. La primera cuando se aplica el confinamiento
(o3), permitiendo o no el drenaje de la muestra, abriendo o cerrando la valvula de salida del agua a
través de Ias piedras porosas. A esta etapa se le conoce con el nombre de etapa de consolidacion. En la
segunda etapa, denominada, etapa de carga, la muestra se somete a una carga adicional (o, )aplicada
con ¢l vastago.

Existen tres diferentes tipo de prueba, la ripida, la ripida-consolidada y la lenta, mismas que
representan las condiciones de esfiuerzo en el suelo, a corto, mediano y largo plazo respectivamente; la
forma de realizar estas pruebas pueden ser consultadas en las referencias 1.2.1y 1.2.2.

Los resultados se presentan como se muestra en la figura 1.2.4 en una gréfica esfuerzo- deformacién y
empleando el circulo de esfuerzos de Mohr, se representan una combinacién del esfuerzo normal y
cortante que causan ia falla.

Véstago__1 £
de carga \
Cilindro de = -
lucita "—- —
N Piedra porosa
Muestra e Membrana
de suelo w de Latex
Barras para R Piedra porosa
cerrar la cdmara

[#2]

Drenaje

Presion
confinante

Figura 1.2.3 Esquema de la cdmara triaxial

Generalmente se realiza una serie de 3 pruebas para diferentes presiones de confinamiento, 0.67, 1.0y
1.5 veces el equivalente al esfuerzo vertical inicial, en la que se encontraba la muestra en condiciones
naturales. Dependiendo del tipo de suelo los diagramas de Mohr pueden ser los que se presentan en la

figura 1.2.5.
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Figura 1.2.6 Diagrama de Mohr para los diferentes tipos de sueloe
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1.2.3.2 Pruebas de consolidacion

La prueba de consolidacién permite determinar la magnitud y el tiempo en que ocurre el asentamiento;
la prueba consiste en comprimir verticalmente un especimen del material de suelo que se estudia
confinado en un anillo rigido (figura 1.2.6) y siguiendo una serie de incrementos de carga previamente
establecidas.

Extensémaetro
Puente lijo

2O
:

[ { Marco de carga _l

1 — Esters
Piedra porosa-H ; ore -Placa mutdlica

Anillo
g0 Piedrs porosa

S
—

Figura 1.2.6 Detalle del consolidémetro para realizar
ensayes de consolidacion

En cada incremento de carga se toman las lecturas en el micrometro para conocer las deformaciones a
diferentes tiempos (referencia 1.2.2). Los datos de estas lecturas se dibujan en una grafica como la que
se presenta en la figura 1.2.7. Se puede observar en esta figura la obtencion del 100 % de
consolidacion. Para encontrar el 0 % se requiere seguir la siguiente secuencia:

Se escoge un tiempo #; que este situado antes del 50 % de consolidacién de modo notorio.
Obténgase el punto C, correspondiente a un punto /4.

Determinese la diferencia de ordenadas a de los dos puntos.

E10% de consolidacion se encuentra a una distancia a arriba del punto C

U
Linea teérica del 0
ol =—=—"—"--=- '—--%-1 mmmmmmmmm—eee ] 05
2 a
€ ¢
< ! Tramo de consolida
£ R e cién primaria _ | 50
r |
© !
“ !
= |
=3 S S S . A 3
S | Linea tebrica de Tramo de conso- 100%
- o \ tidacion
Lo ' secund.
i . |
—
td t, ty Tiempo (esc. log.)

Figura 1.2.7 Forma tipica de la gréfica de consolidacion

Una vez que el suelo alcanza su mayor deformacion, provocada por cada incremento de carga, su
relacién de vacios llega a un valor menor que el incremento anterior. Para cada incremento de carga se
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tiene un valor de relacion de vacios y otro de la presion correspondiente actuante sobre la muestra. Una
vez que se cuentan con los datos de toda la prueba se construye la grifica de compresibilidad como Ia
que se presenta en la figura 1.2.8. En Ia figura se ilustra el procedimiento grafico para obtener el
esfuerzo de presonsolidacion (e ), valor que representa el mayor esfuerzo que el suelo ha soportado en

su historia. En esta grafica se puede distinguir tres zonas diferentes: AB (tramo de recarga), BC (tramo
virgen) y CD (tramo de descarga).

o Procedimiento para obtener o, segiin A Casagrande:

Se obtiene el punto de méxima curvatura (T).
+  Por (T) trécese una horizontal (h) y una tangente (1)

: l »  Determine la bisectriz {c) del dngulo formado por las rectas
3 - ®y® - -

I e Prolonguese el tramo virgen hacia arriba. hasta interceptar a
2 i 2 \ la bisectriz

1

|

!

\ s  El punto de interseccion (c), tiene como abcisa al esfuerao de
preconsolidacién a..

L
g, 02 G, logc

. {esfuerzo de proconsolidacién)
Figura 1.2.8 Forma tipica de la gréfica de compresibilidad

De la prueba de consolidacion intcresa obtener los siguientes coeficientes, que son los que determinan
la magnitud total y el tiempo en que ocurrira el asentamiento.

Indice de compresion (CJ): Pendiente de Ia grifica de compresibilidad en el tramo virgen.

Indice de descompresion (C.): Pendiente de la grafica de compresibilidad en el tramo de descarga.
c=— "%
" logo,~logo,
Coeficiente de deformacion volumétrica (m,): Este valor se obtiene en el tramo virgen o de descarga,
dependiendo si se calculan asentamientos o expansiones:
A,
A, (1 + eo)
Coeficiente de consolidacion (C,): Se obtiene de la grafica de consolidacion. En la gréfica se describe la
obtencién de este coeficiente.

m, =

_0.197H?

CV
4
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La realizacién de las pruebas triaxiales y de la consolidacién se pueden ver con detalle en Ia referencia

1.2.1 y 1.2.2. Finalmente, en la tabla 2.1.8 se presenta un resumen de las propiedades mecanicas de los
suelos.
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TABLA 1.2.8 PROPIEDADES MECANICAS DE LOS SUELOS

PARAMETROS | SiMBOLO COMO SE APLICACIONES
OBTIENEN
82 - el
Coeficiente de av a, = ——
compresibilidad g, — 0
A,
Coeficiente de m =——-
compresibilidad m, A(1+e) Calculo de
volumétrica asentamientos
Ul totales
v \ . . = %5-%
: { Indice de expansion C ' log o, - logo,
:_ [+] Gz a I ’G
1% % log AH/H
O, testierss o procemmieiin) Coeficiente de Ca ¢, = —/
compresién secundaria Alog,, ¢t
0.197H? Célculo del tiempo
Coeficiente de Cv , = estimado de
consolidacién 150 ascntamiento
Estimacion a partir Andlisis de
Presion de C. de lacurvae vs logp consolidacion
preconsolidacidn
. Anélisis de
T Angulo de friccion ¢ estabilidad de
- De la envolmente de taludes
A la curva de Mohr | empujes de tierra y
LR Cohesién c capacidad de carga
P en cimentaciones
Ef—t;
Modulo de etasticidad De la curva esfuerzo Ciélculo de
E. deformacién asentamientos
clésticos
Peso volumétrico Vs
seco méximo
De la curva Control de
compactacion
Humedad optima Wap
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2. PROBLEMAS MAS COMUNES EN MECANICA DE
SUELOS:

2.1 Taludes

Un talud es la inclinacién que presenta la superficie del suelo con respecto a la horizontal; se
puede tener un talud en forma natural (en laderas) o artificial (construidos para terraplenes y
presas, 0 cortados para excavaciones y canales).

En la figura 2.1.1 se presenta la nomenclatura usual de un talud, que conviene conocerla antes de
entrar a los analisis de estabilidad.

O AN

cuerpo del talud H, altura

\\ . dnguto

A I

Terranc ds cimentacién
Figura 2.1.1 Nomencla tura de un talud. (referencia 2.1.1)

El disefio se realiza, de tal forma que se garantice su estabilidad; para cumplir este objetivo, se
realizan los andlisis por falla y desplazamientos, considerando los factores de seguridad minimos
permisibles por la reglamentacion.

Para el analisis de estabilidad de taludes siempre se ha imaginado que la falla ocurre como un
deslizamiento de la masa de suelo, actuando como un cuerpo rigido, a lo largo de una superficie
de falla supuesta, la cual se considera de forma circular. La falla puede ser por rotacion o por
traslacién (figura 2.1.2); para realizar este andlisis se utiliza el método sueco para los distintos
tipos de suelo. El método consiste en suponer la superficie de falla, como ya se mencion6
anteriormente, en forma circular, considerando un ancho unitario perpendicular a la hoja de
célculo. El andlisis se basa en evaluar las magnitudes de las fuerzas actuantes contra las que
resistan y relacionarlas con un factor de seguridad que debe ser mayor o igual a 1.5.

2.1.1 Judrez B y Rico (1991). Mecénica de suelos. Tomo 11, Teoria y eplicaciones de la mecdnica de suelos. Ed Limusa, México DF,
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2.1.1  Andlisis por falla

Los métodos de analisis por falla deben tomar en cuenta la altura y angulo de inclinacién del
talud, la presencia de grietas y/o sobrecargas en la corona del talud, asi como ¢l tipo de suelo
donde se tendria la superficie de falla del talud. Es importante mencionar que a veces, a lo largo
de la superficie de falla se pueden encontrar diferentes tipos de suelo, asi como variaciones de
esfuerzos provocados por las variaciones de la presion del agua: en tal caso, para estas dos
altimas condiciones, el andlisis requiere de mas detalle, el cual se logra utilizando el método de
dovelas (figura 2.1.3). En la tabla 2.1.1 se presentan los métodos de analisis mas utilizados,
tomando en cuenta todas las condiciones mencionadas anteriormente.

2.1.2  Andlisis por desplazamientos

La magnitud de los desplazamientos, tanto verticales como horizontales, se puede determinar
con apoyo de métodos numéricos, pero son anilisis que requieren mayor cuidado y ademas
quedan fuera del alcance de este trabajo; sin embargo, durante el desarrollo-de la obra, se pueden
medir con apoyo de inclinbémetros o referencias superficiales, que permiten detectar
oportunamente el desarrollo de las condiciones de inestabilidad. Las referencias superficiales y
los inclindémetros se describirdn en el capftulo 3, correspondiente a la instrumentacion.

2.1.3  Revision segun el Reglamento de Construcciones del Distrito Federal

En el proyecto de edificaciones, generalmente se utilizan taludes para estabilizar temporalmente
los cortes que se realizan para las excavaciones a cielo abierto. El reglamento de Construcciones
(referencia 2.1.2) a través de su articulo 228, establece que ¢l disefio de excavaciones debe
cumplir con los estados limite de falla y de servicio.

Estados limite de falla

Para cumplir con los estados limite de falla se debe buscar que ¢l factor de seguridad siempre sea
mayor o igual a 1.5, realizando los anilisis por falla; considerando las condiciones de presion del
agua en el subsuelo, asi como la profundidad de excavacion, la inclinacion del talud y la
presencia de grietas en la corona del talud. Todas estas consideraciones se establecen en las
Normas Técnicas Complementarias (referencia 2.1.3) en su capitulo 3 para que el talud sca
estable y seguro.

Estados limite de servicio

Los valores de los movimientos, tanto verticales como horizontales, que se midan durante el
desarrollo de la excavacion deberan ser checados diario. Estos movimientos deberdn ser
suficientemente pequefios para que no causen dafios a las construcciones e instalaciones
adyacentes ni a los servicios publicos.

2,12 Departamento del Distrito Federat (1987L Reglemento de Construcciones del Distrito Federal, Gaceta oficial del DDF, Quinta ¢poca
No 9,

213 Depanamento det Distrito Federal (1987). Normas Técmicas Complementarias para Disefio y Construccidn de Cimentaciones,
Gaceta oficial del DDF, Quinta época No 40.
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b) D¢ base

FALLA POR ROTACION

{W) Peso propio de Ia masa deslizante del talud; actia al centro de gravedad del
mismo. Se calcula apoyandose con el peso volumétrico del material (y).

(L) Longitud det arco de falla. L= (n /180) 6.
(¢)Cohesion del suelo. Se obtiene de las pruebas triaxiales.
(d) Distancia del centro del circulo a donde se encuentra concentrada W.

{FS) Factor de seguridad. Es la relacion entre las fuerzas o momentos actuantes
y las fuerzas o momentos resistentes.

Es importante mencionar que el centro del circulo corresponde al circulo critico,
que es aguel a lo largo del cual es més probable que se presente la falla, en
consecuencia, su factor de seguridad es el mas bajo. Para su obtencién se
seleccionan varios circulos de prucba y el anélisis se repite hasta obtener el
factor de seguridad minimo, que es el factor que se requiere para el disefio.

De inicio se recomienda utilizar ¢l método de Janbu para focalizar €l centro del
circulo (tabla 2.1.1), para fallas de pie de talud. Para falla de base, Taylor
determind que el centro del circulo critico es aguel cuyo centro este en la
vertical que pase por ¢l centro del talud (b/2).

La fuerza, provocada por el sismo, se considera horizontal y aplicada en el
centroide de la masa deslizante, con una magnitud igeal a su peso (W)
multiplicada por el coeficiente sismico (¢). El valor de (¢) varfa entre 0.16 ¥
0.40, referencia 2.1.2.

FALLA POR TRASLACION

(Pp) Empuje pasive de Rankine. S¢ calcula en funcién dei tipo de suclo con
las siguientes ecuaciones;
Para suelos cohesivos

1
Py=3 yH,’ +2cH,

Para suelos cohesivos-friccionantes

1 2
Py =5 NoH, 420 [N H,

{Pp) Empuje activo de Rankine.
Para suelos cohesivos

1
Py= EYHAZ —2cH,

Para suelos cohesivos-friccionantes

1 2 2c 2 ¢
—_— -—H N, =tg"| 45+~
2N, ", N, 4 p g( 2)

(F) Fuerza que impide el deslizamiento. Se calcula con la siguiente ecuacién:
F = cb* cohesion — del — estrato — débil

Ps=

Figura 2.1.2 Tipos de falla y fuerzas que intervienen
para el anilisis de estabilidad de taludes
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Pardmetros
cdyy

DIVISION ENTRE DOVELAS
DE LA MASA DESLIZANTE

w,
EH \
X,
A
xi+l l
—
E
\
N
Ju
s
w
N
L
X-X., u
b

Er“En.i
FUERZAS QUE INTERVIENEN EN UNA DOVELA

\ W seng,

Método de Fellenius. Considera que E; y E;., son iguales

colineales y contrarias, ¥ que el momento producido por x ; y
X i1 es despreciable.

FS < MR Momento _ resistente

MA  Momento _ actuante

MR =ZR(cL, + N tg¢) =>MR =R(cL, +tg¢ZW —uL,)
MA =EZWRsena, = MA =REW, sena,

~FS= cL + tg¢z(wn cosa, — U'Li)

Método de Bishop. Considera que xi=xi+1 pero que Ei #
Ei+l.

Fuerza resistente s, = %(ciLi +N.tg¢)

Equilibrio de fuerzas verticales W, = N cosa, +s sena.

W =N cosq, +$sena, +msena
. i - i F i
L,
W, — i gen a9l cos
YN F

cos o +£gl—:—¢lscna.

Sustituyendo L, =b,seca; y F= MR

MA

1 secat.
=— Ficb +(W —-ub jt _—
SWoema, 2o+ (W -ubied T

F

Las fuerzas que actian sobre una dovela, analizando 1.0 m de

longitud perpendicular al plano que forma la hoja, son las
siguientes:

w = Peso del cuerpo de la dovela

N = fuerza efectiva normal de reaccion en la base de la
dovela

T = fuerza cortante inducida en la base de la dovela

Ei, E. = fuerzas normales interdovelas
Xi, X j1 = fuerzas tangenciales interdovelas
U = presi6n de poro

Figura 2.1.3 Método de andlisis con apoyo de dovelas

2.14 Larmbe W, Whitman R (1976). Mecdnica de suelos, Ed LIMUSA, México DF,

2.1.5

Whitlow R (1994). Fundamemtos de mecdnica de suelos, Ed COMPANIA EDITORIAL. CONTINENTAL, México DF
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TABLA 2.1.1. METODOS DE ANALISIS DE ESTABILIDAD DE TALUDES

T1PO DE SUELO
METODO COHESIVO FRICCIONANTE [ COHESIVO- EXPRESIONES OBSERVACIONES
FRICCIONANTE QUE SE UTILIZAN
eN, - Analiza s6lo fallas por pie de talud.

F§$= W -Neey Aoy de lafigura del ejemplo 2.1.1

JANBU —_— ] e Recomendable - Proporciona las coordenadas del circulo critico, ejemplo

2.1.1
A = Iﬂ tgd -Se puede analizar la sobrecarga y presencia de grietas en la
' o¢ corona del ralud ejeraplo 2.1.2,
c - Analiza sdlo fallas de tase.

TAYLOR Recomendable para las] @ -} eeee FS= Y; - N, de fig del ejemplo 211.4 para condiciones de la fig 2.1.4
condiciones de las figs 1 - N, de fig del ejemplo 2.1.5 para condiciones de la fig 2.1.5
2.1.4y2.15

Fs =18/
TERZAGHI | ----- Recomendable @ | = ameees =S e
g
- Angliza fallas de base y de pie de talud.
- Se utiliza para suclos estratificados y cuando la presidn
FELLENIUS cL+ tg¢):(W,. cosa, — ujl,) de poro €5 significativa,
Aceptable | -eee- Recomendable F§=— SWsena — - Enel capitulo 3 se describe el significado de la presién
¢ i de poro,
- En la figura 2.1.3 se presenta la deduccién de la
expresion.
- Analiza fallas de base y de pie de talud.
BISHOP - Sc utiliza para suelos estratificados y cuando la presién
Aceptable | e Recomendable de poro es significativa
FS,__{_*___ b+l ~ubyardd =3\ |- Esun método por tanteos. Se puede realizar en forma
i sergg |4 fomstang manual, pero la mayoria de las veces se utiliza con
£3 apoye de computadora.
- Enlafig2.1.3 se presenta la deduccion de la expresion.
Donde ¢ cohesion del suelo en t/m’ Nota. Los pardmetros de resistencia del suelo (¢ y ¢}, requeridos para los andlisis, pueden
& angulo de friccién del suelo en grados determinarse recurriendo al tipo de prueba triaxial que mejor represente las condiciones de drenaje
Ny numero de estabilidad; es funcion de 3, que prevalezcan en el sitio, durante las diversas etapas de la vida util del talud.
Ag parametro adimensional

angulo del talud en grados




—  Figura 2.14 Circulo de falla en un talud simple y homogéneo —
en un material cohesivo

‘Estroto resistente /7

Figura 2.1.5 esquema para definir los conceptos de factor de profundidad
(D) y factor de alejamiento (n) con la presencia de un estrato resistente
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2.1.4  Ejemplos de aplicacion

Con el propésito de facilitar el entendimiento de los analisis para el disefio de estabilidad de
taludes, se ha considerado una serie de ejemplos; se contemplan los métodos de analisis que
se presentan en la tabla 2.1.1.

Es importante mencionar que en mecédnica de sueclos no existe una solucién unica a un
problema dado. La solucién que se presenta en estos ejemplos puede ser una, de varias que
pueden existir.

En general, no se detallan los anélisis y los célculos que permitieron llegar a la solucion; el
énfasis es que con estos ¢jemplos se tengan las bases suficientes para solucionar problemas de
estabilidad de taludes, abarcando las diferentes condiciones que establece el Reglamento de
Construcciones.



CALCULO DEL FACTOR DE
SEGURIDAD (TABLA 2.1.1)

DATOS:

¢ 14 t/m?

r 193 tmd

4§ 17 e

g 30 e

H 80 m

EXPRESIONES Y CALCULOS:
H

¥ T 14=3372
[

Do la gréfica, con el valor de

Ay y B ve obtiene Ny

NoF 144
¢ Nef

F5 F5 = 1.306

rH

Del chilculo pe obtiens un factor de
eeguridad (FS) por debajo del permisible
por Keglamento de Construcciones (1.5),
para Incrementario se disminuye la
inclinacidn (B) o la aiturs (H) det talud,
ngata grrantizar un FS> 1.5. Como
altemativa de solucién se puede utilizar
un sitema de estabiizacién a base de
anclae y concreto lanzado (tema il de la
ref 21.6). o un tablestacadc acompafado
con puntales, (fig 22.8 de éote trabajo).
Eate sistema de estabillzacién es funcidn
del tipo de suelo que tenga 2l cuerpo del
talud,

CALCULO DE LAS COORDENAS DEL

CENTRO DEL CIRCULO DE FALLA
DATOS:
H=8 m
De la grifica, con ¢l valor de Ay vB
s obtinen los valores de X, ¥ Y
xo 0352
yo 166
EXPRESIONES Y CALCULOS
X0 Haxo xXo-4.16
YO Hyw YO = 11.28
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>
x
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m
m

Ejemplo 2.1.1 Andlisis de estabilidad de taludes para suelos cohesivos-
friccionantes. (Método de Janbu, referencia 2.1.7)

Sociednd Mexicana de Mecgnica de Suelos, SSMS (1992). Experienclas geotécnicas en la zona penlenie del Vaile de México,

México D.F.

TamezE, etal (1987). Manual de disefio geotéenico, COVITUR, volumen 1, México DF.
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o L Para considerar la sobrecaraa en la
- — L ~I8 -
0.96  ——) B corona del takud oe realiza lo siguiente:
~ [ Elfactor de seguridad (FS,), que
2 os [~ \\b o Ly correeponde al céiculo de un takud, con
t \:.:' 2 — eobrecarga ensu corona, se caloula
& T~ ] introdudiendo laecbrecarga (q) y un
a.8 factor de reduccién (1q) en las
= exprasiones quo ee presentaron en el
° o. 0.2 026 0.® °.8 °.s cgjemplo anterior (2.1.1). La exprosién
Relacidn a/TH de 2 queda de [a siguiente manera:
H
[T "
rH+q
2ot i
- Lal
£ Deve rosistonts j1q se obtine con [as graficae que ee
s wcorp presentan en esta hoja, Nof se
: obtiene en funcion de Acfy Py con
apoyo de las grAficas que oe
presentan en |a figura det ejemplo 2,11
CALCULO DEL FACTOR PE SEGURIDAD DE UN TALUD CON SOBRECARGA EN 81 CORONA
DATOS:
¢ 14 t/m?
7T 193  t/m?
¢ 17 o
B 30 o
H 8 m
q 4 t/m2
D 60 m
EXPRESIONES:
Relacién 9 Relecién = 0.259
rH
a D d=075
H
Conlos valoree de la relacidn anterior y de d, en la gréfica, se obtine el valor de My pg - 0.96
acp (THoayEn(®) o a2
pg-c
Con el valor de Ao, en la grafica de) ejemplo 2.1.1, obtengo Ncf Ncf - 17.5
FSq - Nefe g FSq=121
rH. q

Como el factor de sequridad se menor al permisible, 8¢ deberd reducir La incinacion o ia attura del talud

Ejemplo 2.1.2 Andlisie de estabilidad de taludes con sobrecarga
en la corona del talud. (Método de Janbu, referencia 2.1.7)
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= Ec-—{ﬁ-u .
S t— -
\b

ik

Matetids  w/H

Relarun M, i

0} Presion hdrosidtics achiondo en ks gras bl Prewion mdrosidiica rule

A Temton ot Ineside

A B S (1)
4k

[ 0]

] g Bare !nll!nln-
poreey

| a.?
| H

Para este caso, el factor de seguridad (FSt) se
ebtiene afsctando a FS o FSq, asociados a un talud
simple 0 con cobrecargas, por un factor da reduccién
ut, z8 de cir

Fst ut-F§ 6 ¥S5t pt-FSq

CALCULD DEL FACTOR DE SEGURIDAD DE UN TALUD CON GRIETAS DE TENSION EN SU

CORONA
DATOS:
Mt 20 m
H 80
FS 1306  para un talud simple (cjempio 2.1.1)
FSq 1.21 para un talud con eobrecarga en eu corona (elemplo 2.1.2)
D & m
Relacion 1 Relacion - 0.25
H

. D s
Relacion H ) Relacién ~0.75
Con bass cn estas relacionee y con apayo de ae aréficas, e obtiene el valor pt
w096
CALCULO DEL FACTOR DE SEGURIDAD PARA UN TALUD SIMPLE CON SOBRECARGA
FSU -FSq FSt~1.162

CALCULO DEL FACTOR DE SEGURIDAD DE UN TALUD SIMPLE

FSt u-FS§ St 1254

Efemplo 2.1.5 Andlisis de estabilidad de taludes con la presencia de grietas de
tension en la corona del talud, (Método de Janbu, referencia 2.1.7)
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Angulo de talud, 8. 45

CALCULO DEL FACTOR DE SEGURIDAD

DATOS:
c 40 t/m=
+ 0 o
y 17 t/m®
po4s 0
H 50 m
EXPRESIONES:
De la grafica, con apoyo de By ¢, se obtiene Ne  0.181
s € FS=26
Ne-y-H

Ejemplo 2.1.4 Andlisis de estabilidad de taludes para suelos cohesivos
homogéneos con el terreno de cimentacion. (Método de Taylor, referencia 211)
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Q.I® rv7TTY
HH
[[?=0
o189
T -
o rrig S ]
NemD.166 *e 1
n=0 78 }
o.us n ! .h
- oS ] am
o1 FEAL 1
1
1
= Oie
Cle 1 ) -
1 1T
[ ] 0.3 ) | .
; i » L D
[- A} 1 Case A.Uss 1o iinsan Hanes
- Lae Wrese prareadasr deas-—
» 4 ius wularen 45 =,
o.n 4 I O 0 O
- -
r - |
B B 6.0 T s Jcoee b uee les tooan puotandas — - -
ﬁ. I TIT |
1T L111T 1
. 1 )
' R s 'y
Foaster de pretusdided, D,
CALCULO DEL FACTOR DE SEGURIDAD:
DA10S:
H 12m
A
h T5m
h
¢ 30m B H
¢ 0 7 v
r LY o/im® v
ROCA
4 30r°
EXFRESIONES
H
P D=16
]

Conelvalor de Dy con, ertramos ala gaficay obtenemos Ne y n

Ne 0166
n 075
¢
Fs F5 = 1.268
Neyrh

Ejemplo 2.1.5 Andlisis de estabilidad para taludes para suelos cohesivos,
considerando circulos de falla tangentes a un estrato resistente.
(Método de Taylor, referencia 2.1.1)
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AT de\ o u
Bz MINATOMTN

~ Ztedonm

vt
B a* \-ﬂtﬂ\\g S0, AR, A s
c20.44 Yn e dohenet oy m)}n_
W 2.0tk
NAF
.
EXPRESION:
FS = cl+1gg Z(FK cosa; — u,-l,)
LW sena,
columna
1 2 3 4 5 6 7 8 9 10
DOVELA o Sena | Cos a w Sena |[Cos aW u | u N
No (ton) w (ton) | (towm®)| (m) (ton) | (ton)
(ton)
1 2 003 100 153 -005 133 7 080 [7] 133
2 3 005 100 225 012 2,75 015 173 026 199
3 13 022 097 696 154 6.80 103 157 162 518
4 24 o4t 051 824 335 783 138 186 2.6 453
5 35 057 082 853 495 704 120 186 226 476
2] 47 073 068 655 479 447 056 220 123 324
7 o) 087 080 327 2.83 164 0 251 0 184
z 1751 3106 7.97 23.09
La columna 1 es dato obtenido de la figura anexa T=dato de figura
4=yx1bxhx1.0 8= dato de figura
5432 9=718x10
6=4x3 10=6-9

_044x12.57+062(31.06-797) 1985 _ .

F§ = =1,
17.51 17.51

Ejemplo 2.1.6 Andlisis de estabilidad para taludes con el método de dovelas,
considerando la presion de poro. (Método de Fellenius, referencia 2.1.4)
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EXPRESION: |
1 seca,|
FS=— Sleb, + (W, ~ub yangh ————H
ZW, seng, 1+ tana tang
=
™ ™ ** (**
DOVELA b W a y W sen o cby W, tq¢ Sec o g o ub Para Para Para Para
No (m} (ton) g] t/m? (ton) FS=125 FS=135 F5=1.26 F&=1.35
1 128 123 -2 o -005 058 023 10 -003 7] o2 1.0 144 143
2 156 226 3 015 012 069 141 1.0 005 023 095 028 1.91 1.9
2 156 698 13 103 154 069 426 1.03 023 161 | 08z 093 213 215
4 156 B24 24 138 326 069 515 109 045 215 0.59 090 40 4.05
5 152 B59 25 120 493 0.67 557 122 070 182 050 092 44 4.51
2] 122 655 47 056 479 056 409 147 107 074 086 098 404 413
7 124 3.27 &0 0 283 055 2.04 115 173 0 T 062 0.79 070 089
= 17.31 _ 1863 19.07
| (*) valores supuestos
' (**) valores calculados
Para F5=1.25 Para F5=1.25 ‘
|
|
18.63 19.07 I
FS=——=1.06 FS=-——=1.09 *
17.51 17.51

Notas: EI andlisis es iterativo. Termina hasta que el factor de seguridad (FS) supuesto sea igual al calculado.
Este método es mis preciso al considerar la presién de poro.

|
Ejemplo 2.1.7 Andlisis de estabilidad para taludes estratificados e
irregulares. (Método de Bishop, referencia 2.1.4)
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T—
ct 35 fm’
i
e s 19 1/’
hy=lid m
fmpuje
achivo
. 1
~— Fy fmpye pasivc Hp=23m
= F - — i’ o1
! ! F
i~ Esiralo !
— grediose .
suave ¢, = 1 Lfmt _—_— e —
EXPRESIONES:
F+P
F§=—2"*F
P,
_’IN *+2¢. N,H _ 1] }’)"12 2H
pf"._z ”HP e e pA_zN ,q_}v— A
¢ ¢

N, = tan’ 45+¢_5 = tan’ 454—2—0 =2.04
i’ 2 2

F+P

P

F=c,*L=1%11=1lt/m
Py = o N, +2¢. N H, = 2 *19%(Q25] +2%35%2.5,204 = 30.9¢/m

* *
s, L g2 2y _ W19 (11‘5)2_2*3.5 11.5

- 1 —2.im
2N, N, %72 204 .04

_F+F 114309
- P, 22.1 '

FS

Ejemplo 2.1.8Andlisis de estabilidad de taludes considerando
una falla por traslacion.(referencia 2.1.1)
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2.2 Elementos de contencion

Los elementos de contencion son estructuras que proporcionan soporte lateral a una masa de
suelo que se encuentra en desnivel; estos elementos pueden sustituir a un talud, dejando espacio
que puede ser aprovechable. Existen clementos de contencién rigidos (muros de contencion) y
flexibles (tablaestacas).

2.2.1Elementos rigidos

Los muros de contencion son elementos rigidos; su estabilidad se debe principalmente a su peso
propio, pueden ser construidos con concreto o con mamposteria. Este tipo de estructura se utiliza
para formar una pared permanente y soportar un material, que generalmente es un relleno

controlado. En la figura 2.2. 1 se encuentran los tipos de muros mas comunes; el que mas se usa
es el de gravedad debido a que el grado de permanencia es elevado.

a) de gravedad b) de semigravedad ¢) en voladizo

Figura 2.2.1 Tipos de muros de contencion.(referencia 2.2.1)

Antes de entrar al disefio es necesario familiarizarse con la nomenclatura de un muro de
contencion, la cual se presenta en la figura 2.2.2.

oup_erﬂcle del rglleno hortzaml_

o ralleno

. “',

Figura 2.2.2 Nomenclatura de un muro de contencion

22.1 Peck B. Ralph ¢t al (1987). Ingenieria de Cimentaciones. México DF, ed LIMUSA.
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Los muros deben ser disefiados de tal forma que garantice su estabilidad, lo cual se logra evitando
las cuatro posibles fallas que se pudieran presentar (figura 2.2.3). El disefio se apoya con los
andlisis por falla, que considera los cuatro mecanismos de la figura 2.2.3 y por desplazamientos.

TIPO DE FALLA MECANISMO OBSERVACIONES
Los momentos se calculan con respecto al
Mv=EH punto A,
FALLA POR VOLTEO Il Mr = wd
 le—E £S = Mr/My
Se recomienda
A Fs =2
1 d 1

Si ¢l muro descansa sobre un material

FALLA POR DESLIZAMIENTO arcitloso, se retiran 10.0 cm en toda el area

FS =F/E de apoyo y se sustituye por un material

r’ Se recomiendn | arenoso compactado. También se pueden

I = - - - e - 75215 - { utilizar dentellones o dientes de sierra-en
—

la base def muro.

F=uM
F
I,RF ;
w El concreto y la mamposteria no son
capaces de soportar tensiones; para
FALLA EN EL CUERPO DE LA l evitarlas es necesario yue la resultante de
ESTRUCTURA PROVOCADA +—E todas las fuerzis que actiian por encima de
POR ESFUERZOS DE TENSION la base (B) pase dentro del tercio medio de
(A —— i, la misma.
: 8/31 8/3' B/3 !
Il ——
8
Se calcula g, y § con los métodos que se
Q.= ¥+ 9%e | presentan més adelante en el subcapitulo
‘:I 6\B~e 2.3 y se comparan con los valores
FALLA DE LA CIMENTACION Q,= ;-5 |minimos permisibles.
- - e:8 &
Q"I i 2 qq debe ser > 0,
-
' B :
Donde: d distancia del punto A al centro de gravedad del muro,
E empuje provocado por el suelo.
M, momento de volteo con respecto al punto A,
M, momento resistente con respecto al punto A
F fuerza de friccion entre ¢l muro y ¢l suelo que se opone al deslizamiento.
H distanciz de 12 base al centroide del empuje E.
w peso del muro,
G capacidad de carga admisible del suelo,
é asentamiento producido por el peso del muro.
R, resultante de las fuerzas actuantes sobre la base (B).
e excentricidad.

Figura 2.2.3 Tipos de falla que se deben tomar en cuenta
para él diseflo de un muro de contencion
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2.2.1.1 Andlisis por falla

Los analisis se realizan considerando un ancho unitario perpendicular al plano que forma la hoja.
En la figura 2.2.4 se presentan las fuerzas actuantes y resistentes que intervienen para este

{W ) .Peso propio del muro; actia al centro de gravedad del
mismo. Se calcula con el peso volumétrico del material que
esta hecho el muro,

(E). Empuje provocado por el relieno contra el respaldo del
muro. Se calcula, segiin la altura, para menores de 6.0 m con
el método de Terzaghi y para mayores de 6.0 m con ¢l método
de Rankine (tabla 2.2.1).

w

{F) Friccién entre la base del muro y el suelo.
F=p W
=S £ p puede seriguala2/3 tg ¢
e

(X:) Diagrama trapecial de las presiones actuantes sobre el
terreno de cimentacion; actda en el centro de gravedad del
diagrama.

—>

F
{E’). Empuje provocado por el terreno contra el fiente del
T - muro.
subpresiones

{Subpresiones}. Cuando el drenaje del muro no es correcto,
pucde almacenarse agua en esta zona, provocando una fuerza
de emersion.

Nota. El muro debe contar con un sistema de| ) )

drenaje que elimine la acumulacién del agua en el (Sismo). Para considerar ¢l sismo se aumenta el empuje contra
- . . 1 el respaldo en un 10 %.

respaldo, esto con el proposito de evitar el empuje

que ésta pudiera provocar; en ocasiones suele ser |

mayor que el del suelo.

Figura 2.2.4 Fuerzas que intervieneh para el anilisis
de estabilidad de un muro de contencion

Hay que considerar que las dimensiones de la estructura, para un primer analisis, se proponen;
pueden ser tomadas las que se presentan en la figura 2.2.5. Si el andlisis indica que la estructura
no es satisfactoria, se alteran las dimensiones y se efectia un nuevo andlisis hasta que se cumpla
con los factores de seguridad minimos permisibles (Figura 2.2.3).

De las fuerzas actuantes presentadas en la 2.2.4, una de las mas importantes es el empuje
provocado por el suelo, este se puede determinar con alguno de los métodos, el semiempirico de
Terzaghi para muros menores de 6.0 m de altura, y el de la teoria de empuje, usando el método de
Rankine, para muros mayores a 6.0 m., presentados en la tabla 2.2.1.



76

——l r-—cmmuHImensoam

Talud min 2 cmim —\ railano

422t

 teH/G 8 H/B
B=0Ba0M ™ 1.

a) Muros de gravedad

20 cm minimo
- e —(BOcmdepraforencla} — . _

T

B e

‘ i 1 %LL

]
HNZ2 a HAC

B=05 & 0.7H

b) Muros en woladizo

Figura Z.2.5 Dimensiones propuestas, para un primer andlisis, de muros de
gravedad y en voladizo ( referencia 2.2.2)

e

i \

——— 1
r N i
LR AL a |
ATSETE ye'h ~ N
| . e )

Figura 2.2.6 Fresiones activas de un relleno arenoso parcialmente
sumergido y sujeto 4 sobrecarga uniformemente distribuida

2.2.2 Comisitn Federal de Electricidad (1983). Manual de disefto de obras civiles, Geotecnia B.2.3. Estructuras de Tierma.
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TABLA 2.2.1 METODOS PARA DETERMINAR EL EMPUJE DE TIERRA

METODO EXPRESIONES PARA E OBSERVACIONES
caso (a)
] b
E, = -2"" » H k, y k. se determinan de la figura del
¢jemplo 2.2.1.
] 2
E, = —k H
2
caso (b}
1 2
£y = Q_k  H ky v k. se determinan de la figura del
ejemplo 2.2.2 para cada tipo de suelo en
SEMIEMPIRICO funcidn del angulo § y la relacion H,/ H.
DE TERZAGHI 1 3
E, = —k H
2
caso (¢) ¢ de [a tabla anexa en la figura del
ejemplo 2.2.3.
E,=—kH?+cq
g es la sobrecarga uniformemente
repartida en la superficie del muro.
caso (d) ¢ de Ia tabla anexa en la figura del ejemplo
2.2.3.
1 , q’ s una carga puntual en la superficie del
E”zik*Hz+cq muro,
SUELOS COHESIVOS En muros de retencion ¢l empuje
Empuje artive (E,) activo es el mas desfavorable para la
1 R estabilidad del muro.
E, = -y -2cH
2 El empuje pasivo se considera
. . cuando existe material en el frente del
Empuje;lmswo (Ey muro. Este empuje favorece a la
estabilidad del muro.
E, =~ yH"+2cH
2
SUELOS FRICCIONANTES y
RANKINE Empuje ac;wo (Ey N¢ — tgz (45 + _2_)
E,= —yH?
2N, ¢ Para un muro con sobrecarga en
la superficie y con el material
Empuje pasivo (Ep) parcialmente sumergido ver figura 2.2.6.
1 2
E,=—yH*N,
2
COHESIVOS-FRICCIONANTES
Empuje activo (E,)
1 2c
E,=— - "—H
2N, N,
Lmpuje pusivo (Ep)
1 2 .
Ey =N " + 20N, H

El método de Terzaghi propone los siguientes cuatro casos, que son los mas frecuentes en la
practica, en lo que se refiere a las condiciones geométricas del relleno y de carga:

a) Superficie del relleno es horizontal, inclinada o no y sin sobrecarga alguna.
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b) La superficie del relleno es inclinada, a partir de la corona del muro, hasta un cierto nivel, en
que se torna horizontal.

¢) La superficie del rellenc es horizontal y sobre ella actia una sobrecarga uniformemente
repartida. ‘

d) La superficie del relleno es horizontal y sobre ella actia una sobrecarga lineal, paralela a la
corona del muro y uniformemente distribuida.

Independientemente del método que se utilice hay que tener extremadas precauciones con el agua
que se pueda acumular en el respaldo del muro. Es necesario que se cuente con un sistema de
drenaje para filtrar el agua y contrarrestar el empuje que produce esta. En la figura 2.2.7 se
presentan algunos sistemas de drenaje.

~Capo impeimeanie

Cumeta

0.40 m{min)

Filtro, > 100k

. L
Oren @ 3.0mimor) tmee = et

pendienta mirimo 2%

0] Murs de mOmpos teric

‘ Copa lmurm-nbllJ
Cuneta
0.40m (min)

Filiro, k. > 100k

ellang

Oren,uno por lablero o (@ 3.0 m;
#7030 m (min)
pandiants minima 2%,

Controfusrtes

b} Muro de concrato

Figura 2.2.7 Sistemas de drenaje en muros de contencion.(referencia 2.2.3)
2.2.1.2 Andlisis por desplazamientos

La magnitud de los desplazamientos, tanto verticales como horizontales, se puede determinar
con apoyo de métodos numéricos, pero son andlisis que requieren mayor detalle y ademas quedan
fuera del alcance de este trabajo; sin embargo, durante el desarrollo de la obra, se pueden medir
con apoyo de inclinOmetros o referencias superficiales, que permiten detectar oportunamente el
desarrollo de las condiciones de inestabilidad. Las referencias superficiales y los inclinémetros se
describiran en el capitulo 3, correspondiente a la instrumentacion.

223 Terzaghi K y Peck R (1969). Mecdnica de suelos en la ingenieria prdctica. Barcelona Espafia.ed El ATENEO.
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2.2.2 Elementos Flexibles

Antes de la construccion de las edificaciones, se requiere primero de la realizacion de su
cimentacion. Para esto se elaboran excavaciones a cielo abierto, superficiales (menores de 6.0 m
de profundidad) o profundas (mayores a 6.0 m de profundidad), segin sean las necesidades del
proyecto, las paredes de estas excavaciones requieren de estabilizacién temporalmente en lo que
se construye la cimentacion. Esta estabilizacion se puede llevar a cabo de dos maneras; una con
taludes si se tiene el espacio suficiente o con un ademe en caso de que se requieran paredes
verticales. Los ademes son estructuras flexibles debido a que su rigidez a la flexién es nula; en
este trabajo nos enfocaremos a las tablestacas. Segiin Terzaghi (referencia 2.2.3) una tablestaca es
un elemento que se hinca hasta por debajo del fondo de la excavacion. El material con el que se
construye puede ser madera, acero o concreto.

Las tablestacas generalmente van acompaitadas de anclas o puntales, que son elementos que le
ayudan a su estabilidad, ademas del empotramiento que se le da hincandolos por debajo del nivel
maximo de excavacién. En la figura 2.2.8 se encuentran las tablestacas mas comunes. En este
trabajo sélo nos enfocaremos a las tablestacas apuntaladas. Para su disefio se deben realizar los
analisis por falla y por desplazamientos, buscando que se cumpla con los factores de seguridad
minimos permisibles que garanticen su estabilidad durante el periodo que se requiera.

2.2.2.1 Andlisis por falla

Para estos analisis hay que tener en cuenta el mecanismo de falla de una tablestaca (figura 2.2.9).
Este mecanismo es un deslizamiento general que incluye al elemento o conjunto de elementos de
soporte. Para el andlisis se considera un ancho unitario perpendicular al plano que forma la hoja;
se supone como si el elemento estuviera en voladizo. En la figura 2.2.11 se presentan las
presiones que intervienen para el disefio de una tablestaca que se encuentra apuntalada, apoyada
en arena o apoyada en arcilla.

Cabe destacar que el agua juega un papel importante para la estabilizaciéon de la excavacién, por
lo que se recomienda abatirla con un sistema de bombeo (figura 2.2.10). Existen mecanismos
adicionales que se deben tomar en cuenta para la estabilizacién de las paredes de la excavacion.
Estos mecanismos se presentan en la figura 2.2.12,

ESTA TESIS NO SALR
DE LA BIBLIOTROA
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c resistencia no drenada
Y,  Peso volumétrico himedo

No ytH/c

Si No<4, K. = 0.2 a 0.4 (los valores
menores se empleardn sélo cuando
el movimiento de los muros se mantenga
en un minimo y el perfodo de construc
cidn sea corte)

K, coeficiente de reposo, cal-
culado como l-sen ¢

Se supone que la sobrecarga es de ex-
tensidn infinita. Si este no fuera el
caso,empléense las férmulas de 1a

fig 1.5

Flgura 2.2.11 Presiones que intervienen para
el andlisis por falla de una tablestaca apuntalada
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Figura 2.2.12 Mecanismos adicionales que se consideran para el andlisis de
estabilidad de tablestacas apuntaladas
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2.2.2.2 Andlisis por desplazamientos

La magnitud de los desplazamientos, tanto verticales como horizontales, se puede determinar
con apoyo de métodos numéricos, pero son analisis que requieren mayor detalle y ademas quedan
fuera del alcance de este trabajo; sin embargo, durante el desarrollo de la obra, se pueden medir
con apoyo de inclinébmetros o referencias superficiales, que permiten detectar oportunamente el
desarrollo de las condiciones de inestabilidad. Las referencias superficiales y los inclindmetros se
describiran en el capitulo 3, correspondiente a la instrumentacion.

2.2.2.3 Revision segiin el Reglamento de Construcciones del Distrito Federal

Muros de contencion

El Reglamento de Construcciones del Distritoc Federal a través de las Normas Técnicas
Complementarias aplica sus reglas a los muros de gravedad (de mamposteria, tabique o concreto
simple), cuya estabilidad se debe a su propio peso, asi como a los muros de concreto reforzado.

Las fuerzas actuantes sobre un muro de contencién se considerardn por unidad de longitud. Las
acciones a tomar en cuenta, segin €l tipo de muro son: el peso propio del muro, el empuje
provocado por el suelo, el empuje hidrostético o las fuerzas de filtracién, las sobrecargas en la
superficie del relleno y las fuerzas sismicas.

Estados limite de falla

Los muros de contencion deberan siempre contar con un sistema de drenaje adecuado. Los
estados limite de falla a considerar para un muro seran la rotura estructural, el volteo, la falia por
capacidad de carga o deslizamiento horizontal de la base del mismo bajo el efecto del empuje del
suelo.

Para combinaciones de carga clasificadas en la fraccion 1 del articulo 188 del Reglamento, en la
revision del muro a volteo, los momentos actuantes seran afectados por un factor de carga de 1.4
y los momentos resistentes por un factor de resistencia de 0.7; en la revision de la estabilidad al
deslizamiento y la estabilidad general, los momentos o fuerzas actuantes se afectaran de un factor
de 1.4 y las resistentes por un factor de resistencia de 0.9.

Para combinaciones de carga clasificadas en la fraccidon II del articulo 188 del Reglamento, en la
revision del muro al volteo, los momentos actuantes seran afectados por un factor de carga de 1.1
y los momentos resistentes de un factor de resistencia de 0.7; en la revision de la estabilidad al
deslizamiento de la estabilidad general del talud, los momentos o fuerzas actuantes se afectaran
de un factor de carga de 1.1 y las resistentes de un factor de resistencia de 0.9.

Para ia revision de la capacidad de carga de los suelos de apoyo se recurrira a los procedimientos
que se especificaran mas adelante en el subcapitule de cimentaciones.

Para los muros de contencién de menos de 6.0 m de altura, serd aceptable estimar los empujes
actuantes en forma simplificada con base en el método semiempirico de Terzaghi, siempre que se
satisfagan los requisitos de drenaje. En caso de tener una sobrecarga uniformemente repartida
sobre el relleno, esta carga adicional se podra incluir como peso equivalente de material de
relleno.
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En el caso de muros que excedan la altura especificada en el parrafo anterior, se realizard un
estudio de estabilidad detallado, tomando en cuenta los efectos que se indican a continuacién.

Restricciones del movimiento del muro

Los empujes sobre muros de retencion podran considerarse de tipo activo (método de Rankine)
solamente cuando haya la posibilidad de deformacion suficiente por flexion o giro alrededor de la
base.

Tipos de relleno

Los rellenos no incluirdn materiales degradables ni excesivamente compresibles y deberan
compacterse de modo que sus cambios volumétricos por peso propio, por saturacion y por las
acciones externas a que estaran sometidos, no causen dafios intolerables a los pavimentos ni a las
instalaciones estructurales alojadas en ellos o colocadas sobre los mismos.

Compactacion del relleno

Para especificar y controlar en el campo la compactacion de los materiales cohesivos empleados
en rellenos, se recurrira a la prueba Proctor estindar, debiéndose vigilar el espesor y contenido
de agua de las capas colocadas. En el caso de materiales no cohesivos, el control se basara en el
concepto de la compacidad relativa. Estos rellenos se compactaran con procedimientos que eviten
el desarrollo de empujes superiores a los considerados en el disefio.

Base del muro

La base del muro deberd desplantarse cuando menos a 1.0 m por debajo de la superficie del
terreno enfrente del muro y bajo la zona de cambios volumétricos estacionales. La estabilidad
contra deslizamiento debera ser garantizada sin tomar en cuenta el empuje pasivo que actia
sobre el pie del muro. Si no es suficiente la resistencia al desplazamiento, se debera pilotear el
muro o profundizar o ampliar la base del mismo.

La capacidad de carga en la base del muro se podra revisar por los métodos que se indican para
cimentaciones superficiales (subcapitulo 2.3 de este trabajo).

Estados limite servicio

Cuando el suelo de cimentacion sea compresible, debera calcularse el asentamiento y estimarse la
inclinaciéon de los muros. Para el célculo del asentamiento se recurrira a los métodos para
cimentaciones superficiales, que se mencionaran més adelante en el subcapituio 2.3.

Tablestacas
Estados limite de falla

En caso de usarse para soportar las paredes de excavacion, elementos flexibles como tablestacas
o muros colados en el lugar se revisard la estabilidad de estos elementos por deslizamiento
general de una masa de suelo que incluya el elemento, por falla de fondo, y por falla estructural
de los troqueles o los elementos que estos soportan.
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La revision dc la estabilidad general se realizara por un método de analisis limite. Se evaluara el
empotramiento y el momento resistente minimo del elemento estructural requeridos para
garantizar la estabilidad.

Los empujes a los que se encuentran sometidos los puntales se estimaran a partir de una
envolvente de distribucién de presiones determinada de acuerdo con la experiencia local. En
arcillas, la distribucién de presiones se definird en funcién del tipo de arcilla de su grado de
fisuramiento y de su reduccion de resistencia con el tiempo. Cuando el nivel freatico exista a
poca profundidad, los empujes considerados en los troqueles seran por lo menos iguales a los
producidos por el agua. El disefio de los troqueles también debera tomar en cuenta el efecto de la
sobrecargas debidas al trafico en la via piblica, el equipo de construccién, a las estructuras
adyacentes o a cualquier otra carga que deban soportar las paredes de la excavacion durante el
periodo de construccion, afectadas por un factor de carga de 1.1.

Los elementos de soporte deberan disefiarse estructuralmente para resistir las acciones de los
empujes y las reacciones de los troqueles y de su apoyo en el suelo bajo el fondo de ia
excavacion. - - - T - - -

Estados limite de servicio

Los valores esperados de los movimientos verticales y horizontales en el 4rea de la excavacion y
sus alrededores deberan ser suficientemente pequefios para que no causen dafios a las
construcciones e instalaciones adyacentes, asi como a los servicios publicos.

2.2.4 Ejemplos de aplicacion

Con el propésito de facilitar el entendimiento de los analisis para el disefio de elementos de
retencion, se ha considerado una serie de ejemplos.

En elementos de retencién, la mecanica de suelos interviene en dos operaciones: 1) calculo de
empuje ejercido del suelo sobre el elemento, y 2) Célculo de capacidad de carga admisible del
suelo donde se apoya el mismo.

Se presentan ejemplos donde se calcula el empuje (E), utilizando los criterios de Terzaghi, tanto
para muro como tablestacas.

Hay que recalcar la importancia de evitar los empujes provocados por el agua, colocando un
sistema de drenaje, para los muros de retencién y un sistema de bombeo para las tablestacas.

Inicialmente se presentan ejemplos para determinar el empuje (E), posteriormente se presentan
algunos disefios de muros de retencion y tablestacas.

En general, no se detallan los anélisis y los calculos que permitieron llegar a la solucién; el
énfasis es que con este trabajo se tengan las bases para solucionar problemas de elementos de
retencion.
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CALCULO DEL EMPUJE DEL SUELQ fragmentos
PATOS:

y-18  t/md

H =30 m
(5F) arena mal graduada
con poca grava.

EXPRESION Y CALCULOS:

Con apoyo de la grafica anexa obtenemos los valores de khy kv, en funcién de B y el tipo de relleno, que de
acuerdo a su descripcidn, se trata de un relieno tipol.

kh =475  kg/m?m
kv =0 ka/m2/m

En funcién de los parémetros kh y kv se obtiene el empuje (Eh y Ev) horizontal y vertical respectivamente, con la
siguiente expresién

kh'H?  (De la tabla 2.2) Eh=2.138-10°  kg/m

Ev = kvH?  (I(elatabla 221) Ev=0 ka/m
2

Ejemplo 2.2.1 Cdlculo del empuje del suelo sobre un muro de
retencion. Caso a del método de Terzagh,



88

172 K H "
172 Ky ut
1

' "y
N I
b
SUELOD TIPD 1 SUELOD TIPQ 2 SUELO TIPO 3
1300 r I T
1200
00
E
-
£ e0
.
o
[ 4 - —
-
x 300

Qo 02 o4 06 o4 0o 02 a4 o o8 100 o2 Ce 11 o8 10

Valores de o relacian K,/ H

CALCULO DEL EMPU.JE DEL SUELQ

DATOS
y 18 t/m2
P H 50 m
T B 18 o
(5M) Arena limosa
H
EXPRESION Y CALCULOS

De |a gréfica anexa, considerando un relleno tipo 2 y =182, obtenemos los siguientes valores de kh y kv
kh =600 kg/m2/m

kv =180 kg/mZ/m

Eh - ;-kh-Hz Eh=7510  kg/m

Ev :%-kv-Hz Ev=22510° kg/m

Ejemplo 2.2.2 Célculo del empuje del suelo sobre un muro de retencion.
Caso b del método de Terzaghi.
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TABLA ANEXA PARA EL ANALISIS DEL CASO ¢ DE TERZAGH

TIPO DE RELLENO VALOR DE ¢
1 027
2 030
3 039
4 .00
5 1.00

CALCULO DFL EMPUJE DEL SUELG

DATOS:
2.0 tm?
Ceponceyere . = ig t/m2
H-30 m
H g =0 o
q =20 tim?
(SF) arena mal graduada
> conpoca gravay finos.
EXPRESION Y CALCULOS:

Este gjemplo es similar al que se presentd en el ejemplo 2.1.1. Debido a la sobrecarrga, el empuje deberé
incrementarse en P

De la tabla anexa se obtiene ¢ =0.27  para un relleno tipo 1

P =c¢cq P=0.54 ton
El empuje total eera (Eh,)

Eh =2.138 ton (valor que e obtuve en el ejemplo 2.1.1)
Eht =Eh+ P Eht =2.678  ton

Ejemplo 2.2.5 Cileulo del empuje del suelo sobre un mure de
retencion. Caso ¢ del métode de Terzaghi.
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PATOS:
—_
- y IR oy
{
! = 30 .-
i L
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Ejemplo 2.2.4 Cdlculo del empuje del suelo sobre un muro de retencion. Caso 4 del
método de Terzaghi,
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DATOS
w195 tim® (peso volumétrico del relieno) ST o
$ ~30 o 1
q =20 t/m? (sobrecarga) ;
p 0.5 (coeficiente de friccion) “‘|
m =24 t/m® {peso volumétrico del material del muro)
H 245 m i ‘! -
s
ga - 200 t/m? (capacidad de carga (itima del suelo de apoyo del muro) { fmpra Y
B 315 m (Base del muro)
L CALCULO DE LAS FUERZAS ACTUANTES (SEGIN FIGURA 2.2.4°
11 Feso del muro, W
analizando uh ancho unitario tenemos lo siguiente
v =7.763 m® (volimen del muro)
W zym-v W =18.631] ton
d =1.06 m (Distancia del punto donde actia el peso del muro, contada a partir del punto a en el sentido
horizontal)

Es importante mencionar que en el respaldo det muro existe una fuerza provocada por el peso det relleno, el cual vale
Wr. Esta fuerza ayuda a |a estabilidad det muro (Ver figura a )

vr =6.413 m>
Wr =vrgr Wr=12505 ton

di =220 m (Distancia del punto donde actiia el peso del relleno en el respaldo del muro, contada a
partir del punto a en el sentido horizontal).

1.2 Empuje (E) provocado por el relleno y por la eobrecarga, utilizando el método de Rankine.,

N¢ =3.85
E-—' qn?, 38 E=7466 ton
2-Né N¢
y =174 m {Distancia donde actiia el empuje del 6uelo, contada a partir del punto a en el sentido
vertical)

13 Fuerza de friccidn entre la base del mura y el suglo (F)

F=pW F=9316 ton

2. ANALISIS POR FALLA, CONSIDERANDO 105 MECANISMOS DE_LA FIGURA 2.2.2

21 _Falla por volten,
Mv =E.y Mv=12991 ton/m
Mr = W-d Mr =19.749  ton/m
FS = .Nj F§ =1.52 (valor inferior al minimeo permisible (2.0))
Mv

Ejemplo 2.2.5 Diseflo geotécnico de un muro de retencion de
gravedad.(Continua....)
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2.2 Falla por deslizamiento

FSF

E FS =1.248 (valor inferior al minimo permisible (1.5)

Nota importante:

Debido a que los factores de seguridad, por volteo y por deslizamiento, son inferiores a los minimos permisibles,
conviene aumentar su base (B) del muro; aungue, si se considera el peso provocado por el relleno en el respaldo del
muro, los factores de sequridad aumentan a 3.64 y 2.92 respectivamente.

2.3 Célculo de la resultante de las fuerzas y su posicién
- 41 "'i

\Ar - PLAe proveiabo par w\ ceheng
.‘ /OO mE eneaended, e &N
4 f-.\‘m\hu B wave

€
e

{ Yo )

2.3.1 Localizacion del punto para las fuerzas verticales. De la figura b, tenemos lo siguiente

fuerzas verticales distancia con respecto al punto a momentes con respecto al punto a en
en ton en m. ton-m

W =18.631 d=1.06 W-d=19.749

Wr = §2.505 dr =22 Wr-dl =27.512

Fv. W. Wr

Wt W-d. Wrd!
Wt =47.261 ton/m

Fv=31.137 ton

x M x=1518 m
Fv

2.3.2 Localizacion del punto para las fuerzas horizontales

y - 1.74 2. 32.008
f3 746 R o Xy e
L, T
R - y(Fv)’ « f3° R =32.018 .
Lol

2.3.3 Localizacidn de |a fuerza resultante e e AT, V0D

.

- __.—-.- o3 = A AD v
(F) _ M e

¢ _g a=1249 —%—-1 LoT L o weah e, Rewaseres

Suma de momentos con respecte al punto A, Momentoe poeitivos en el sentido de las maecillas del reloj
Fvx - E-
z - 2 ELEY
R

z=107 m

Ejemplo 2.2.5 Diseflo geotécnico de un muro de retencion de
gravedad.(Contitua....)
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2.4 Célculo de los esfuerzos transmitidos sobre 13 base del muro

excentricidad (e)

e -8 €=0057 m
2
Qa -Tv  &Fve Qa=10.96 t/m?
B 32 s ES
a &'
. a s
Qb fv_6Fve Qb=8.809 t/m? e
B g C
Qa<Qb

Por lo tanto las dimensiones que se presentaron en ia figura a pasan. En caso de aue los factores de
seguridad fueran menores a ios permisibles por la Reglamentacién, se aumentan las dimensionesdel
muro hasta que se obtengan los factores de seguridad que garanticen su estabilidad.

Ejemplo 2.2.5 Disefio geotécnico de un muro de retencidn de
gravedad.(.... Continuacion)
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2.3 Cimentaciones

La cimentacion es parte de una edificacion que tiene como propdésito transmitir el peso de la
misma al suelo. De acuerdo con la figura 2.3.1, esto se puede lograr mediante cimentaciones
superficiales o cimentaciones profundas, dependiendo de la resistencia y compresibilidad que
presenta el suelo y de la magnitud de carga que transmita la estructura (figura 2.3.2).

El disefio de una cimentacién se realiza por capacidad de carga y por asentamientos, dos
requisitos basicos que se deben cumplir para garantizar un buen funcionamiento de la edificacion.

2.3.1 Cimentaciones superficiales

Son las cimentaciones localizadas a una profundidad menor ¢ igual que el ancho del area
cargada. Este tipo de cimentacién esta constituida por zapatas, aisladas o corridas, losas de
cimentacion y cajones (figura 2.3.1a).

2.3.1.1 Andlisis por capacidad de carga

La capacidad de carga es el esfuerzo maximo que puede transmitir una cimentacién al suelo, sin
que éste falle. Este andlisis depende de los pardmetros ¢ y ¢ del suelo de apoyo (cohesion y
angulo de friccion interna respectivamente), y de la geometria de la cimentacion. Se determina
aplicando alguno de los métodos presentados en la tabla 2.3.1.

CIMENTACIONES SOMERAS

|

CIMENTACIONES PROFUNDAY

TG R Y T z7==] [ 7
i

PrLa
ey

T

riLas CILINURG
CIMENTACION MIXTA

=

PILOTLS

Figura 2.3.1 Tipos de cimentacion mis usuales
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Figura 2.3.2 Seleccidn del tipo de cimentacién
(Sequn E Tamez, referencia 2.3.1)

2.3.1.2 Andlisis por asentamientos

Se cntiende por asentamiento al hundimiento de una edificacion provocado por la compresion y
deformacion del suelo debajo de la misma.

El asentamiento que se produce puede ser a corto o largo plazo. A corto plazo es de tipo elastico
y se presenta inmediatamente al aplicar la carga; el asentamiento a largo plazo es debido a la
consolidacién del suelo, donde se distinguen dos componentes: ia consolidacién primaria y la
consolidacion secundaria, éste asentamiento dura mucho tiempo, en ocasiones varios afios. Para
su analisis se requiere de las propiedades mecanicas de los estratos que se encuentran debajo del
apoyo de la cimentacion, hasta una profundidad del orden de 2 veces el ancho de la cimentacién,
que es hasta donde los esfuerzos verticales son practicamente nulos. La distribucion de los
esfuerzos verticales a diferentes profundidades vy en diferentes puntos se determina aplicando las
soluciones de la tabla 2.3.4 En el anexo A se presenta un programa de computadora que permite
el célculo de los esfuerzos verticales y de los asentamientos.

Para el célculo de asentamientos se pueden utilizar los métodos aproximados que se presentan en
la tabla 2.3.5, una vez determinados se deberan comparar con los permisibles por el Reglamento
(tabla 2.3.13).

Es importante destacar que para definir el tipo de cimentacion, los analisis de capacidad de carga
se realizan primeramente para zapatas. Una vez determinado el ancho (B) y el largo (L) de la
zapata, debera compararse su area con el drea total en planta cubierta por la estructura, siguiendo
el criterio de la tabla 2.3.9; cuando esta relacion exceda del 50%, debera verificarse la
conventencta de utilizar losa supetficial o un cajon de cimentacion.

2.3.1 Holguin E, et al (1992). Diseflo geotécnico de cimentaciones, TGC geotecnia SA, México DF.



TABLA 2.3.1 METODOS PARA ESTIMAR LA CAPACIDAD DE CARGA
EN LOS SUELOS, UTILIZANDO CIMENTACIONES SUPERFICIALES

TIPO DE SUELO
METODO EXPRESIONES PARA ¢, en t/m’ OBSERVACIONES
COHESIVO-
COHESIVO | FRICCIONANTE FRICCIONANTE
para zapatas a , 8 , a, de la tabla
A) RESISTENCIA q, 23.2.
AL CORTE (VESIC) } Aceptable Recomendable Recomendable % =g+ P, Ne, Ny . N, de la fig
23.3.
1
q, = a,oN, +a,0, (Nq - 1) + §ar73Vr
B) RESISTENCIA para losa y cajon de cimentacidn N, de la fig 2.3.4 para
AL CORTE Recomendable cN q B suelos puramente
(SKEMPTON) - - 9, == N, = 514(1 +025—-+025 —) cohesivos
S B L
D B
ara —
P g <2 Y [ <1
en caso de que no se cumplan se consideran
2 y | respectivamente,
C)PENETRACION qa se determina en funcién del ancho (B) de la zapata yel | Corresponde & un
ESTANDAR (SPT) namero (N) de golpes de ia prueba de penetracion estindar | asentamiento de 2.5 cm
— Recomendable — {fig 2.3.5)
Donde 9. capacidad de carga admisible en t/m’ Nota: En caso de utilizar un cajon de solucidn de cimentacion, se deberd
c parédmetro de la cohesion en t/m? comparar la presién total transmitida en forma permanente por la
Oy esfuerzos efectivos al nivel de desplante en tm? estructura (W), con el esfuerzo total inicial del suelo al nivel del desplante (P,)
¥ peso volumétrico del suelo bajo el nivel fredtico en t/m’ para determinar las condiciones de trabajo. (ver tabla 2.3.3)
BL ancho y largo del cimiento en m
N, Ny N, factores de capacidad de carga propuestos por Vesic
a;, 4,4, factores de forma

(2]

esfiierzos totales al nivel de desplante en Um®
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TABLA 2.3.2 FACTORES DE FORMA PARA EL CALCULO
DE CAPACIDAD DE CARGA (referencia 2.3.2)

FORMA DE a, a, a,
LA BASE

RECTANGULAR | 1+(B/AL)IN/N,) { 1+(B/L)igé | 1-0.4(B/L)
CUADRADA 1+ (N/N) 1+1;gé 0.6

§00
500 ]
400
3304 A
300 — -

_ BT . R A S S L,_/ wnoo
_ } JO S _ ) _ ! 5 _
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5.0 1 i

I i
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ci LA

’ rd

2.5 /4,' (.

20 ~+ v

L5 / /

o / I

a° 1o® 20° 30° c° so°
ANGULO DE FRICCION a

Figura 2.3.3 Factores de capacidad de carga para suelos cohesivos-fricclonantes
(Seqiin Vesic, referencia 2.3.2)

232 Vesic A S (1973). Andlisis de capacidad de carga de cimentaciones superficicales. UNAM, Instituto de Ingenieria, publicacion 308.
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1o

ZAPATAS CUADRADAS
Y CIRCUL ARES SUELDE CONESIVOS (#:0)

—_—

(= y’}"

” / ZAPATA CONTINUA frﬂa LARGA )
/ - | H 1

Ney
6 --'mm' 777
Hhendo 4
{2+3) . __5 5__

5 oy 4 [
l{ Firme :: ,
A
- : —r—f%g——
|
H

Ner = 1 1+ 0.2 B/L) Ney

3 T T L T
! 2 3 4

FACTOR DE CAPACIDAD DE CARGA

o

RELACION o/8

Figura 2.3.4 Factor de capacidad de carga N, para suelos cohesivos. ( Sequn
Skempton, referencia 2.3.3)

7
6 —— ——— . ——— ]
Muy compacia
5 —_—
4 J— —_— —_— . . -
Compacta
3 ——

Ag, lkg/cm? | para producir un asentamientg de 17 (2.5 tm)

i
1 __~K,__._\ —— “N=l0 —
Suelta
4] L
0 1.5 3.0 45 6.0

Ancho de a zapata {m)

Figura 2.3.5 Capacidad de carga admisible de zapatas
apoyadas en arena, deterininada a partir de la prueba
de penetracion estindar. (referencia 2.3.4)

2.3.3 Comisién Federal de Electricidad, (1981). Manual de disefio de obras civiles, Geotecnia B.2 4, cimentaciones en suelos,
2.3.4 Terzaghi K, Peck R B. La mecdnica de suelos en la ingenicria préctica. ed ¢! Atenco, Barcelona Espafia.
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TABLA 2.3.3 CONDICIONES DE TRABAJO DE UN CAJON DE CIMENTACION

CONDICION DE LA CIMENTACION COMPARACION
WY P
parcialmente compensada W > 0,
compensada W=Dy
sobre compensada W< Po
w=—" . p=iD
Donde W esfuerzo transmitido por la estructura en ¥/m’
P, esfucrzo total inicial del svefo a la profundidad del desplante en t/m*

=
m

carga permanente de {a estructura en ton

A area de la cimentacién en m*
b4 peso volumétrico del suelo en vm®
- T Ty profundidad dedesplante - — . -- - = = =

TABLA 2.3.4 SOLUCIONES DE DISTRIBUCION DE ESFUERZOS
VERTICALES SEGUN EL TIPO DE SUELO

SUELO CARACTERISTICAS SOLUCION

Costra Altamente interestratificada Westergaard o
superficial {deformacién horizontal nula) Frohlich x = 2

Arcillas Suelo estratificado con rigidez Boussinesq ©

creciente con la profundidad Frohlich x = 3

Arenas Rigidez altamente creciente Frohlich con x
con {a profundidad entre 3
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TABLA 2.3.5 METODOS APROXIMADOS PARA EL CALCULO DE ASENTAMIENTOS
EN CIMENTACIONES SUPERFICIALES

TIPO DE ASENTAMIENTO METODO EXPRESIONES PARA § encm OBSERVACIONES
Penetracion estindar 3qa 2B Valores de ¢, yczen latabla 2.3.6
d=c.c, —
NAB+]
Prueba de placa 142 I, enlatabla2.3.7
A CORTO PLAZO 6=9B—ly
Estreinbrenner F, y F, factores de influencia (fig 2.3.6).

6=%(1—\/?)F,+(1-V~VZJF2

Asentamiento para cuando se tienen varios estratos con caracteristicas
clasticas diferentes. Asentamiento para una esquina de un drea

rectangular cargada.

Experimental 8)é =m,AcH a) y b) expresiones aplicables en suelos normalmente consolidados
{Consolidacion b) aplicable en suelos preconsolidados
primaria) bYys=H Ce Hlog g9 +AC
A LARGO PLAZO T+ey Ty
Experimental ¢ t ¢ pendiente de 1a curva de consolidacion.
(Consolidaci6n 5=—4—Hlog,, £ 1,y 1, se obtienen de la curva de consolidaci6n.
secundaria) 1+&, ts
Donde

] asentamiento en cm Ac incremento de esfuerzo efectivo en kg/cm’

¢ ¥y cq coeficiente de penetracion estindar e indice de compresién

c coeficiente de compresién Ca indice de compresitn secundaria

5 esfuerzo efectivo inicial en kg/em? & tiempo de consolidacidén secundaria

H espesor del estrato compresible en cm lp tiempo de consolidacidn primaria

Go capacidad de carga en t/m? E modulo de elasticidad del suelo en t/m?

v relacion de Poisson del suelo B ancho del cimiento en m
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TABLA 2.3.6 COEFICIENTES DE PENETRACION ESTANDAR (referencia 2.3.5)

Protundizad deil c Keiaci1on

nivel frecitico {m) w Di/5 Cd
2 1.0 0 1.0
0 2.0 1 0.75

96 profundidad de desplante

TABLA 2.3.7 FACTOR DE INFLUENCIA PARA ZAPATAS

DE DIFERENTES FORMAS Y RIGIDECES (lw)

Flexible Rigida
Forma Centro Esquina Promedio Promedio
Circular 1.00 0.64 c.85 0.88
Cuadrada 1.12 0.56 0.95 0.82
Rectangular
L/B = 1.5 1.36 0.68 1.15 1.06
2 1.53 0.77 1.30 1.20
5 2.10 1.05 1.83 1.70
10 2.54 1.27 2.25 2.10
100 4.01 2.00 3.69 3.40
4
* En el caso general, para zapatas flexibles de dimensiones
LxBsetendrs , _1[L, [ AUBT+1],
w ©n | B LE

2 - .
+.Ln % + (E) + ﬂ}para la esquina de la zapata y el

doble para el centro. Para zapatas rigidas,I se re
ducird en un 7%.

2.3.5 Cesar L, Enrigue § , (1980). Manual de estudios y proyectos para desarrollos indusiriales, (Eswdios geotécnicos). Elaborado para la
Secretaria de Asentamientos Humanos y Obras Piblicas. Series del Instituto de Ingenieria de la UNAM. México DF
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Volores g¢ F, (—— y F, (~~=)
0 01 02 03 04 05 06 07 08

|

|
N
|

|

Figura 2.3.6 Factores de influencia de Streinbrenner

ol

2.3.2 Cimentaciones profundas

Cuando el suelo situado al nivel en que se desplantaria una cimentacion superficial, es demasiado
débil y compresible para garantizar la seguridad de la edificacién, es recomendable transmitir las
cargas a un material mas adecuado mediante una cimentacion profunda a base de pilas o pilotes.
Las pilas son elementos de mas de 50 cm de diametro, colados en una perforacion previa. Los
pilotes son de menor diametro y en funcion de como transmiten la carga al suelo pueden ser de

friccion o de punta.
2.3.2.1 Andlisis por capacidad de carga

Dependiendo del mecanismo de transferencia de carga del elemento al suelo, la capacidad de
carga se puede determinar con los métodos que se muestran en la tabla 2.3.8.

2.3.2.2 Andlisis por asentamientos

E! tipo de asentamiento que se presenta €s a largo plazo, se determina con los métodos
presentados en la tabia 2.3.11.

La distribucion de esfuerzos para este tipo de cimentaciones se hace considerando los criterios
simplificados presentados en las figuras 2.3.10 y 2.3.11, para pilotes de punta y de friccién
respectivamente.
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TABLA 2.3.8 METODOS PARA ESTIMAR LA CAPACIDAD DE CARGA
EN LOS SUELOS, UTILIZANDO CIMENTACIONES PROFUNDAS

CONDICION DE
TRABAJO METODO TIPO DE SUELO EXPRESIONES PARA q, EN t/m’ OBSERVACIONES
COHESIVO FRICCIONANTE .
PENETRACION 1 ’ -Se sprovechan los resultados del
ESTANDAR Recomendable g, = (40NAP + 0.2NAS) SPT.
4 -Se usa para pilotes de punta y
pilas
TEORIA DE - -N, de la fig 2.3.7
PLASTICIDAD -— Recomendable Qp q”AP + f"A" -ky & de la tabla 2.3.10
PILOTES DE PUNTA g, = oN, - Qp representa la capacidad
OPILAS f = kp g5 : de carga ultima
5 517§
Q:: Qu - para pila o pilotes de punta
g =7 +—-— ' apoyados en un  depdsito
- - Recomendable b F, Fo homogéneo
Qs = 3R
Q, =03p/ok
POLOQTES DE - Recomendable - = -
FRICCION % =R
Donde J
N Numero de golpes en el SPT promedio a la profundidad de 1a punta Sa,dz  4rea del diagrama de esfuerzos verticales
del pilote, No golpes / 30 cm (ver subcapitulo 2.1} | iniciales en la longitud del pilote ( fig 2.3.8)
Ap area de la seccion transversal de la punta del pitote en m? O capacidad de carga (ltima por punta
N numero de golpes promedio a lo largo del fuste del pilote, No de golpes / 30 ¢cm Qg friceidn en el fuste del pilote
A, 4rea de la superficie lateral del fuste del pilote en m? Fou Fy | factores de seguridad respecto a la capacidad
a, esfuerzo efectivo inicial en t/m? de carga en la base y por friccion, 3.0y 1.5
Qe resistencia de punta def cono eléctrico. . respectivamente.
P, presion por sobrecarga efectiva promedio a lo largo de 1a superficie lateral en vm? !
I friccion media en el fuste
14 perimetro del fuste en m
! longitud efectiva del pilote en m
FR factor de resistencia igual a la unidad
SPT Sondeo de Penetracidén Estandar.
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Figura 2.3.7 Factores de capacidad de carga para cimentaciones profundas
circulares, (referencia 2.3.6)

TABLA 2.3.9 GEOMETRIA DE CIMENTACIONES DE ACUERDO A EL AREA NECESARIA DE ZAPATAS

AJA, O SOLUCION DE CIMENTACION
Menos del 30 % Zapatas aisladas
Entre 30 v 50 % Zapatas corridas en una o dos direcciones
Mis de 50 % Losa superficial o cajon de cimentacion

® Relacion entre areas de zapatas y drea cubierta por la estructura.

TABLA 2.3.10 YALORES DE LOS COEFICIENTES k, Y 3 PARA PILOTES HINCADOS (referencia 2.3.6)

Kk, 8
MATERIAL DEL PILOTE
ARENA SUELTA ARENA DENSA
Concreto 1.0 20 3/4¢
Accro 0.5 1.0 20°

2.3.6 Sociedad Mexicana de Suelos, SMMS {1983). Mannal de disefio y construccion de pilas y pilotes, México DF
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TABLA 2.3.11 METODOS APROXIMADOS PARA EL CALCULO DE ASENTAMIENTOS EN CIMENTACIONES PROFUNDAS

MECANISMO DE TRANSFERENCIA METODO EXPRESIONES PARA 3 en cm OBSERVACIONES
5=8 +8& -¢l asentamiento se analiza por grupo de
co pilotes.
3 =9P_r y -para una cimeniacion apoyada sobre un
- " AE depdsito homogéneo (fig 2.3.9a).
(3 _ 4VXI + v) -E, se puede evaluarse mediante pruebas de
& = A carga estdtica, realizada con el cono
PILOTES DE PUNTA * 2n eléetrico, ref 2.3.7.
Para una cimentacion apoyada sobre un
Experimental deposito interestratificado (fig 2.3.9h).
(consolidacion) & =m AcH Ag se obtiene con el criterio simplificado
v presentado en la figura 2.3.10 ..
El asentamiento se analiza por grupo de
Penctracion estindar (SPT) d= 23?\[—@ pilotes.
Ao se obtiene con el criterio simplificado
PILOTES DE FRICCION Experimental 5=m AcH de Terzaghi, prescntado en la figura 2.3.11
(consolidacién) v

ZTWADCQMARL I TIPS TW

presién neta transmitida por la cimentaci6n en kg/cm?,

ancho del grupo de pilotes en m.

nimero de golpes promedio por cada 30 cm de penetracion.

indice de compresibilidad.

incremento de presién efectiva en kgfem’,

relacién de vacios inicial.

espesor del estrato compresible medio a partir del tercio inferior de los pilotes en cm
modulo de deformacidn obtenido del ensaye o de cprrelaciones en el caso del con electrico
incremento de esfiilerzo medio en el estrato de anélisis en kg/cm®.

carga media de trabajo en ton.

drea del pilote en m2.

Mdédulo de rididez del pilote en t/m2,

Longitud efectiva del pilote en m.

relacion de Poisson,

médulo de rigidez representativo de los suelos de apoyo de los pilotes en kg/cm’
didmetro del pilote en cm.

ancho del grupo de pilotes en m.

presién neta transmitida por la cimentacién en kg/cm?,

numero de golpes promedio por cada 30 cm de penetracion.
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2.3.3  Revision conforme al Reglamento de Construcciones del Distrito Federal

Al inicio de este capitulo se menciond que el disefio de una cimentacién se realiza por capacidad
de carga y por asentamientos. El reglamento de Construcciones lo nombra como los estados
limite de falla y estados limite de servicio, respectivamente. A estos ultimos nos referiremos para
realizar la revision del disefio.

La revision de una cimentacidén ante los estados limite de falla consistira, de acuerdo con los
articulos, 193, 223, y 224 del Reglamento de Construcciones, en comparar para cada elemento de
la cimentacién y para €sta en su conjunto la capacidad de carga 1ltima de la cimentacion con la
acciones de disefio, afectando la capacidad de carga de la cimentacion por factor de resistencia y
las acciones de disefio por sus respectivos factores de carga.

La revision ante estados limite de servicio se hard tomando en cuanta los limites indicados en la
tabla 2.3.13.

Acciones de disefio

De acuerdo con el articulo 188 del Reglamento, las combinaciones de acciones en el disefio de
cimentaciones serén las siguientes:

Primer tipo de combinacién: Acciones permanentes mas acciones variables (articulo 186)
incluyendo la carga viva. Con este tipo de combinacion se revisaran tanto los estados limite de
servicio como los de falla. Las acciones variables se consideraran con su intensidad media para
fines de célculos de asentamientos. Para la revision de estado limite de falla, se considerara la
accion variable mas desfavorable con su intensidad méaxima y las acciones restantes con
intensidad instanténea.

Para una cimentacién con cajon compensado hay que considerar la flotacion, la cual se presenta
cuando el nivel fréatico se encuentra por encima de la profundidad del cajon (figura 2.3.12)

Segundo_tipo de combinacién: Acciones permanentes mas acciones variables con intensidad
instantdnea y acciones accidentales (viento o sismo). Con esta combinacion se revisaran los
estados limite de falla y los estados limite de servicio asociados y deformaciones transitorias y
permanentes del suelo bajo carga accidental.

Segin estos dos tipos de combinaciones existen acciones estaticas (verticales) y sismicas
(horizontales).

Las acciones, hasta ¢l nivel de cimentacién, generalmente las proporciona el estructurista
atendiendo los tipos de combinaciones que mas represente las condiciones de trabajo de la
edificacion.La revision del disefic se realiza tanto para las condiciones estaticas como para las
condiciones sismicas.

Para el disefio por sismo, la revision de los estados limite de falla de una cimentacion bajo este
tipo de solicitacion, se debe considerar las acciones sismicas de la siguiente forma: La carga
estdtica combinada con el sismo con un 100 % de intensidad en la direcciéon mas desfavorable y
de un 30 % en la mas favorable (figura 2.3.13).
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Entre las acciones debidas al sismo, se incluira la fuerza de inercia que obra en la masa de suelo
potencialmente deslizante que subyace a la cimentacion del edificio.

En el caso de cimentaciones profundas se incluira entre las acciones la friccion negativa (figura
2.3.14) que puede desarrollarse sobre el fuste de los pilotes o pilas por la consolidacion del
terreno circundante. Para estimar esta accion, se considerard que el maximo esfuerzo cortante que
puede desarrollarse en el contacto pilote-suelo es igual a la cohesion del suelo determinada en
prueba triaxial no consolida - no drenada bajo presion de confinamiento representativa de las
condiciones del suelo.

Se calcularan y tomaran explicitamente en cuenta en el disefio el cortante en la base (figura
2.3.15) de la estructura y los momentos de volteo debidos tanto a la excentricidad provocada por
las cargas verticales respecto al centroide del 4rea de cimentacién (figura 2.3.16); asi como el
provocado por las cargas horizontales.

Factores de carga y de resistencia

Los factores de carga que deberan aplicarse a las acciones para el disefio de cimentaciones serén
los indicados en el articulo 194 del Reglamento de Construcciones.

Para los estados limite de servicio el factor de carga serd unitario en todas las acciones. Para
estados limite de falla se aplicaran factores de carga de 1.1 a la friccién negativa, al peso propio
del suelo, los empujes laterales de éste y a la aceleracion de las masas deslizantes bajo accion
sismica. Los factores de resistencia relativos a la capacidad de carga de cimentaciones serdn las
siguientes para todos los estados limite de falla:

1. 0.35 para la capacidad de carga, ante cualquier combinacion de acciones en la base de zapatas
de colindancia desplantadas a menos de 5.0 m de profundidad y de los pilotes y pilas apoyados
en un estrato resisienie.

2. (0.7 (1-s/5) , en que s es la relacion entre los maximos de la solicitacién sismica y Ia
solicitacion total actiian sobre un pilote, Para la capacidad de carga por adherencia de los
pilotes de friccion ante la combinacion de acciones que incluya las solicitaciones sismicas.

3. 0.7 para los otros casos

Los factores de resistencia se aplicaran a la capacidad de carga tltima de las cimentaciones.

En Ia tabla 2.3.12 se presentan las ecuaciones que se utilizan para verificar la seguridad de las
cimentaciones.
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TABLA 2.3.12 ECUACIONES DE ACUERDO AL REGLAMENTO DE CONSTRUCCIONES PARA VERIFICAR LA SEGURIDAD DE LAS
CIMENTACIONES ANTE LOS ESTADOS LIMITE DE FALLA.

TIPO DE CIMENTACION

DESIGUALDAD QUE SE DEBE CUMPLIR

OBSERVACIONES

Condiciones estdticas ZDFe suma de las acciones consideradas, afectada por un factor de carga Fe.
ZOFc/A<Pv+ IR FC=14 Pv presi6n vertical total actuante a la profundidad de desplante.
Condiciones stsmicas IR capacidad de carga de la zapata afectada por un factor Fr=0.35.
Zapatas y losas A7, —q.1<0.2Aq,
P Y Para la revisién en condiciones sismicas se verifica la desigualdad, considerando
unicamente las tas que se encuentran en €l area reducida de la cimentacion (ver
Y (ini las zapal 1 drea reducida de la ci ion (
= i b,=2-2e figura 2.3.17), la cual se calcula de acuerdo a la excentricidad (e) provocada por el
sismo.
Condiciones estdticas 2R capacidad de carga del suelo afectada por un factor de resistencia Fr=0.7.
ZPFc/ASPv+XR
w . Para la revision en condiciones sismicas se verifica la desigualdad. considerando el drea
@' " hwba 212 *) reducida de la cimentacion (ver figura 2.3.17), la cual se calcula de acuerdo a la
Cajén compensado excentricidad (e) provocada por el sismo.
Condiciones sismicos Se deber# realizar la revisian también contra Ia flotacién de la estructura{ver figura
T OFc/ A <Pv+unR(l 0195k FC) 2.3.12)
® > I I T
FC=1.1
] FR=0.6
Condiciones estiticas ZR suma de Ias resistencias individuales de los pilotes afectados por un factor de
20Fc/A<R Fe=1.1 resistencia Fp
Condiciones sismicas
Afv Para la revision en condiciones sismicas se verifica la desigualdad, considerando el drea
Pilotes de friccion e= ‘W” bR =8-2e reducida de la cimentecién (ver figura 2.3.17), la cual se calcula de acuerdo a la
excentricidad {e) provocada por el sismo y el nimero reducido de los pilotes
correspondientes
Qs
Fy =o,7[1—5] §=2
: 2 Qe+ Qs
Condiclones estdticas Op capacidad de carga por punta.
XOFc<YR FC=11 Qf capacidad de carga por friccién.
LR=X(0p+0f)
Condiciones sismicas Para la revisién en condiciones sismicas se verifica la desigualdad, considerando
Pilotes de punta anicamente los pilotes o pilas que se encuentran en el drea reducida de la f:imeptacién
My b =B_?2 (ver figura 2.3.17) resultante de disminuir las longitudes (bR y LR) en la direccién larga
€= w g =B ce y corta respectivamente.

Ly=L-2e
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TABLA 2.3.13 LEIMITES MAXIMOS PARA MOVIMIENTOS Y
DEFORMACIONES QRIGINADOS POR LA CIMENTACION

a) Movimientos verlicales (hundlmiento o emersién)

Concepto Limite
Valor medio en el predlo Construcclones alsladas 30 cm*"
Asentamiento
Construcclones collndantes 15 ¢cm
Emerslén 30 cm**

Velocidad del componente dlferido 1 cm/semana

b} Inclinacidn medla

Tipe de dafio Limite Observaclones
Incllinacion vislble 100/(100 + 3h) por clento h = altura de la construccion, en m
Mal funtlonamiente
de pruss viajeras 0.0 por clenlo En dircccion longltudinal

c) beformacivncs diferenciales en la propla estructura y sus veclnas

Tipo dec cstruclura Vartable quc sc¢ ilmita Limitc

Marcos de accro Relaclén entre el asentamicnto diferenclal vy 0.006
cl clare

Marcas de concrelo ficlaclén entre ol ascntamiento diferenclal y 0.001
el claro

Muros de carga de Relaclén cntre el ascntamicente diferenclal y 0.c02

ladrille recocldo cl claro

o bloque dc cemento

HMuros con acabados Relaclén entre cl ascntamicnto dlfcrenclal y 0.001

muy scnslblcs, como fcl claro Se tolerarin valores mayores
yc3o, pledra ornu~- en 12 medida con que la defor-
menlal, cte. maclioén ocurra antes de colo-
car los acabados o é&stos  se
cacuentren desllpgados de los

myros
aneles mévllies o Relaclén cntre el aszntanlento diferenclal v 0.004
mures con acabados el clare
peco senslbles, co-
mo mamposterla con
Juntas sccas
Tuberia de concre~- Camblos de pendiente en las Juntas 0.C15

ciclo con juntas L,

Comprende la suma de movimlentos debldos a todas las comblnaclones de carga que se cspeclifil-
cun en el Reglamenlo y las Nermas Técnicas Cumplementarlas. bton valores de la tabla non sdle
limites miximos y en cada caso habri que revlsar gue no sc cause ninguno de los dafios men-
cionades en el articulo 224 del Reglamento.

** [n construcclones alsladas sera aceptable un valor mayer s! se toma en cuenta explicita-

mente en ¢l disefio estructural dec los pllotes y de sus concxlenes con la subestructura,
2.3.4 Ejemplos de aplicacion

Con el propésito de facilitar el entendimiento del disefio geotécnico de cimentaciones, se ha
considerado una serie de ejemplos.

Se contemplan los métodos de analisis de capacidad de carga que presentaron en la tabla. 231y
2.3.8, para cimentaciones superficiales y profundas respectivamente. Para el analisis por
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asentamientos, se contemplan los métodos presentados en las tablas 2.3.5 y 23.11 para
cimentaciones superficiales y profundas respectivamente.

Los ejemplos que se presentan son casos practicos, son diseflos de cimentaciones de edificios que
ya estan construidos.

En general, no s¢ detallan los analisis y los célculos que permitieron llegar a la solucion; el
énfasis es que con este trabajo se tengan las bases suficientes para solucionar problemas sobre el
célculo de cimentaciones para los edificios.

Se presentan ejemplos de tal forma de abarcar los diferentes tipos de cimentaciones, tanto
superficiales (cajon, losa, zapata), como profundas (pilotes de fricci6n, pilotes de punta, pilas).

Para los ejemplos se establecio la siguiente secuencia:

1) Definir las caracteristicas de los edificios. - ) o B ) o
2) Definir en una figura, en corte y en planta, el nimero de niveles, las cargas que transmite el
edificio al suelo. Estas Gltimas generalmente las proporciona el ingeniero estructurista,
atendiendo los requisitos de los articulos 186, 187 y 188 del Reglamento de Construcciones.
3) Mencionar los trabajos de exploracion y en una tabla las propiedades indice y mecénicas del
suelo,
4) Analisis de cimentacion
4.1. Capacidad de carga del suelo.
4.2. Anélisis de asentamientos.
4.3. Capacidad de carga ante la solicitacion sismica.
4.4. Revision segun el Reglamento de Construcciones.
4.4,1 Condiciones estaticas.
4.4.2 Condiciones sismicas.
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ZAPATAS AISLADAS.
1. CARACTERISTICAS DEL EDIFICIO.

Se trata de un edificlo que tendra 4 niveles de sétanoe y 4 niveles de superestructura. Su estructuracién serd
mediante marcoe metélicos. Es importante destacar que debido a la construccién de loe sétancs, se deberd
disefiar la excavacién; sin embargo, el objetivo que aqui ee persigue ee el disefio de la clmentacién, por tal motivo sélo
nes enfoecaremos a ésta (ltima.

2. SOLICITACIONES DE DISENO A NIVEL DE CIMENTACION,
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Ejemplo 2.3.1 Diseflo geotécnico de la cimentacion de un edificio.

Zapatas aisladas.(Continia...)
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La exploracién consietié en |a realizacidn de un pozo a cielo abierto (PCA) llevado a 20.50 m de profundidad y 1.5 m
de didmetro, complementado con 4 sondeos de penetracion esténdar (SPT-1 a 4), locallzados como se muestra en
la figura 1. La profundidad de los sondeos a¢ lievo hasta 28.3, 24.8, 25.0 y 27.3 m respectivamente.

El PCA ee realizb en forma manual con apoyo de pico y pala, Durante la excavaclén ee fueron realizando pruebas de
placa, para obtener los pardmetros de deformabilidad del suelo, y recuperando muestras cibicas en cada estrato
diferente. Con e! propbsito de obtener las propiedades fisicas del suelo, a la muestras ee les realizaron las
sigulentes pruebas:

Pruebas indice

Pruebas mecénicas

—A continuacién se resume la estratigrafia y las propledades que se obtuvicron de los materiales encontrados

Clasificacién del suelo.
Contenido de humedad,
Porcentaje de finos.
Granulometria en suclos grueeos.

Pruebas triaxiales.

Muestra

Prof.

W *%F Wy ip sUCS ¢ ' ¥ Deecripclén del material
(m) | (%) () | % (xafem?) | (%) | (Wm?)

1-C 2.9 235 52 45 15 ML 04 292 | 147 |Limo café claro con arena fina cuarzosa;
material en  grumos duroe consiotente y
quebradizo

2-C B30 | 242 &M Q2 =203 167 | Arena muy fina cuarzosa y andesitica limosa
café claro, en grumos, quebradiza

3C 3 245 41 55 16 MH 20 55 | 168 | Limo pldstico café claro con arena fina
cuarzoga y andesitica, en grumos, quebradiza

4-C 335 175 40 49 14 ML 0.4 30 | 1.38 |Limo café clare con arena fina cuarzosa;
material en grumos duros conslatente y
quebradizo

5C 385 | 27 62 56 18 MH 12 54 | 189 |lLimo pléstico café clare con arena fina
cuarzoea y andesitica, en grumos, quebradiza

e-C 3 223 44 45 13 ML 03 30 | 146 |Limo café claro con arema flna cuarzosa
materlal en grumoe duroe conslstente y
quebradizo

7€ 6.2 281 61 44 16 ML 9.4 15 | 173 |Limo café rojizo claro muy consistente con
arena fina cuarzosa

& 8.7 204 4 A1 10 ML 0.2 32 | .65 |Umo café claro con arena fina cuarzosa;
material en grumos duroe coneistente y
quebradizo

10-C 10.3 2.9 1" SP-SM 03 36 | .68 |Arena mal graduada poco limoea grie con
gravas angulosas andeeiticas hasta do 1%”

n-C 12.3 2.8 1l 40 & ML o4 26 1 130 |limo café claro con arena fina cuarzosa;
material en grumoe duros conelstente y
quebradizo

MR-2 12.7 | 38.2 [ oW 1.1 31 | 110 | Arena graduada pumitica blanca

12-C 4.9 19.6 46 45 4 ML Lime con arena fina cuarzoaa, café cecurp

13-C 162 | 226 39 46 12 ML 0.35 33 | 1.45 | Limo con arena fina cuarzoea, café oscuro

MR-3 166 { 19.8 51 48 15 ML qi/2 =34 148 | Limo con arena fina cuarzosa, café oscuro

14-C 16.0 184 &6 47 24 CcL q/2=15.6 161 | Arcilla con arena fina cuarzoea, café, en grumos
duros, quebradiza

15-C 204 | 186 73 41 13 ME 02 33 | 153 | Limo con arena fina cuarzoea, café amarillento,
con grumos duros de arcilla café oscuro

Ejemplo 2.3.1 Diseflo geotécnico de la cimentacion de un édificio.

Zapatas aisladas.(Continia...)
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4. ANALISIS Y DISENO GEOTECNICO DE LA CIMENTACION.

11 Solucibn 4 , 9

Debido a |la dureza de los materiales del sitio y a que el edificio tendré poca altura, por lo que las solicitaciones
estaticas y sismicas serdn de poca magnitud, la estructura se cimentard mediante zapatas aisladas
desplantadas a la profundidad de 18.0 m, 1.5 m abajo del Ultimo nivel de sétancs.

1.2 Andlisi . I .

Capacidad de carga en condiciones estéticas.

De la tabla 2.3.1, utilizamos el método de Vesic para determinar la capacidad de carga (4.).

1
q, =aaV, +aq0'd(Nq —1) + Ea,yBVr

% =g+
donde
¢ cohesién del suelo bajo el nivel de desplante. 3.5 t/m?
od esfuerzos efectivos al nivel de desplante, 2.3 t/m’
Ne, Ny Ny factores de capacidad de carga (figura 2.3.3); para f=33°, N =39, N,=26, Ny=206.
a, 8, dy factores de forma (tabla 2.3.2), a.=1.7, a,=1.6, a;= 0.6
Fo esfuerzo total a nivel de desplante, Po=yDf=15%1.5=2.3 t/m®

Sustituyendo valores, e obtiene la capacidad de carga del orden de 120 t/m2 para anchos de zapata (B) entre 1.5

y 3.0 m. En la siguiente gréfica se presenta la capacidad de carga admisible en ton para zapatas cuadradas,
calculada con la siguiente expresidn:

Qa=ga* B
5L —- - 1 [ s ——t ' 1 , —_
93# '(
3 : . - ! .
L L - g 100 - ;
¢ ! ¥
K . .
R T: g 1‘ A ﬂ Le00 .
% %
5 3
¢ .10, - § 088 -
§ e < ; 1
r i [ ' .
d | . |
4 s ! & i
WS —— - soof._ ' —— e —~
3 3 1
Wo . . o i o | _.-_J
o 10 Z-0 3.0 4.0 e &% \O 7.0 5.0 4.0

Andne bq.u.-.qe;\cn o Ty

Antdn &_uwxq e e

Ejemplo 2.3.1 Disefo geotécnico de la cimentacion de un edificio.

Zapatas aisladas. (Continda...)
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Asentamientos.

De la tabla 2.3.5, aprovechande los resultados de las pruebas de placa, calculamos los asentamientos con la
siguiente expresion:
6=gB L:ri !
e

donde

presién de contacto, 126 t/im®

ancho del cimiento, 2.2 m.

relacién de Polsson, 0.25.

factor de influencia, 1.0 (de la tabla 2.3.7),
médulo de Young, 475 kglem®

< m.e

Sustituyendo valores resultan asentamientos del orden de 6.0 cm.

Capacidad de carga en condiciones sismicas.

Es importante recalcar que de acuerdo a las solicitaciones proporsionadas por el estructurista las solicitaciones
sismicas son de poca magnitud; sin embargo, para ¢l fin que se persigue mencionaremos las ecuaciones que se
utilizan para el andlisis de |a cimentacién en condiciones sfsmicas.

Esf . id [ gi : Ag,)
= x Y
Mg, = M\r[!v +0.3 I,J

donde
Mv momento de volteo
Lo Iy momentos de inercia del conjunto de zapatas en las direcciones larga y corta
respectivamente.

I = Z(Azly Ty tx) /= Tazx t +iy)
Xy distancia ai centro de la zapata de |a revisidn, medida respecto at centroide de el
érea de cimentacion, en las direcciones laraa y corta respectivamente.

Az, 4rea de cada zapata del conjunto
i ly  momento de inercia centroidal de cada una de las zapatas individuales.

Se revisa que el factor de seguridad en sismo (FS,) en las zapatas cercanas en la esquina, presente un valor minimo
de 2, apoyandose en |a siguiente ecuacion:

qu
donde
q. capacidad de carga Ultima de la zapata.
a, esfuerzo estético medio en la zapata.
Aq, incremento de esfuerzo por siemo en la zapata.

Si debido a los esfuerzos provocados por el sismo se obtienen tensiones, se acepta que estos sean menores que el
20 % del incremento sismico.
Ag, -qe 5 0.2Aq,

En caso de que esto no se cumpla serd necesario aumentar |la geometria del conjunto de zapatas para aumentar
ios momentos de inercia.

Ejemplo 2.3.1 Disefio geotécnico de la cimentacion de un edificio.

Zapatas aisladas. (Continda...).



123

. inducid | sigmo (v

La fuerza cortante producida por ¢l sismo deberé ser soportada por la friccién en el drea de contacto de las
zapatas (Rf, ) y en las paredes del cajbn del sétano (Rf) en su caso, sequin la siguiente ecuacion.

y< Bt R,
s

v

Aplicando un factor de eeguridad FS, mthimo de 1.5.
5. ANALISIS Y DISENO GEOTECNICO DE LA CIMENTACION.
5 1 g . .5 [. 3 I fI ] i E

La revisién se efectiia comprobando 1a siguiente desigualdad.

SQFc/AS P+ YR
donde
ZQFc  suma de las acciones consideradas, afectada por un factor de carga Fe=1.4.
Pr presin vertical total actuante a la profundidad de desplante.
ZR capacidad de carga de |a zapata afectada por un factor Fr=0.35.
618
— L4 <{L.5x1.5 60x0.35
[m] {1.5x1.5)+(360x0.35)
96.13<12825
5.2 Bevisié i fomicas.

Se verifica que se cumpla la siguiente desigualdad

|A’q: - qel E3 OZA‘qs

Considerando Unicamente las zapatas que se encuentran en el drea reducida de la cimentacién , calculada de
acuerdo a |a excentricidad provocada por el sismo, aplicando las siguientes expresiones:

excentricidad
My

“"Io

ancho o largo reducido en la direccidn en que actia el sismo

b,=2-2e
con FC=11 como factor de carga.

Ejemplo 2.3.1 Diseflo geotécnico de la cimentacion de un edificio.

Zapatas aisladas. (Continuacion...).



124

CAJON PARCIALMENTE COMPENSADO.

1. CARACTERISTICAS DEL EDIFICIO.

El edificio tendré un sétano deeplantado a 3.30 m de profundidad y estaré constltuido por planta baja y cuatro
niveles (figura 2). La estructura ee resolverd mediante marcoe de concreto.

2. BOLICITACIONES DE DISENO A NIVEL DE CIMENTACION,
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Efemplo 2.3.2 Diseflo geotécnico de la cimentacion de un edificio.
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3. INVESTIGACION DEL SUELO.

Se realizb un sondeo de cono eléctrico (SCE-1) llevado a 24.4 m de profundidad, complementado con un sondeo de
muestreo selective (SMS).

A las muestras obtenidas del sondeo de muestreo selectivo de les determinaron las propiedades indice y mecanicas,
teniendo 08 siguientes resuttados:

PROPIEDADES INDICE PROPIEDADES MECANICAS
MUESTRA | PROF (n wL oP SUCsS v Cus Euo o,
No m (%) (%) (%) - Ka/m®> | Kg/m® | Kg/m® | Kg/m?
1-2 2.0 - - - - 1523 | 0.38(%) 180 -
1-4 5.0 154 151 54 CH 1395 0.22 17 1.25
2-3 85 279 265 84 CH 139 0.60 55 1.80
3-2 103 209 264 80 CH - - - -
33 10.5 10 127 39 CH 1392 0.44 33 1.90
4-4 13.3 76 177 54 CH 1223 0.50 82 2.05

(") con un Angulo de friccién de 28 arados

w contenido de agua Y peso volumétrico del suelo

ok limite liquido Cun resistencia al corte en prueba triaxiat
wf limite plastico Eeo modulo de elasticidad al 50 % de la falla
SUCS  Sistema Unificado de Clasificacién de Suelos o, esfuerzo de preconsolidacion

4. ANALISIS Y DISENQ GEOTECNICO DE LA CIMENTACIdN.
4.1 Solucidn de |a cimentaclén

De acuerdo con el nivel moderado de cargas, la geometria, y el 4rea aue ocupara la estructura, asi como la
compresibilidad y espesores de los suelos blandos, la cimentacién més conveniente es a base de un cajbn
parcialmente compensado desplantado a 2.2 m de profundidad, medidos respecto al nivel del terreno de
cimentacién.

Condicidn de trabajo del cajén de acuerdo a la tabla 2.3.2.

w=E = 363‘—",3 =6.0t/m’
A 645m°

p=yD, =1.523x3.3=5.031/m’

De acuerdo a la tabla 2.2.3, 1a condicién del cajén es parcialmente compensado.

Ejemplo 2.3.2 Disefio geotécnico de la cimentacion de un edificio.

Cajén parcialmente compensado.(Continia...)
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12 Andiisic 4 . :

Capacidad de carga en condiciones estéticas.

De la tabla 2.3.1, utilizamos el método de Skempton para determinar la capacidad de carga admisible del suclo (a,.).

q, =cN,

N =5‘14(l 4—0252-“}.25E
B L

donde

¢ cohesién del suelo bajo el nivel de desplante. 3.8 t/mf?

D; profundidad de desplante, 3.3 m

B ancho del cajon de cimentacién, 25.0 m

L largo del cajén de cimentacin, 35.0 m
Dr_33 .omn
B 5.0

o 7 _ o B B =-g =0.75 i B - B - o
L 35

Sustituyendo valores tenemos lo siguiente:
N, =5.14(1 + 0.003 + 0.19)=6.13
. =3.8x6.13=23.30t/m’

0=%=23 79w
373

De acuerdo con |a figura 1, existe una excentricidad de cargas, la cual provoca un incremento de esfuerzos (Aw,} en
las orillas que deben ser consideradas para el diseflo.

AW, = i y
I,
M =We
donde
M, momento estético
1 momento de inercia en la direccién donde existe la excentricidad de cargas.
Y distancia del centroide de ¢l area de cimentacién a la orilla més desfavorabie.
We resultante de cargas permanentes de la estructura
e excentrecidad de la resultante W respecto al centroide de el drea de cimentacion.

Presion neta (W,)

W =W+AW, +pd=60+1.57-503=254t/m’

W, =2.54t/m’ valor que esta por debajo de la capacidad admisible (q,)

Ejemplo 2.3.2 Disefio geotécnico de la cimentacion de un edificio. Lajin

parcialmente compensado.(Continia...)
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Capacidad de carga en condiciones sfsmicas.

Aq, = M\{O} i"" + TV"]

I momentos de inercia centroidales del cajén de cimentacion, en las direcciones larga y
corta 17,272 y 69,615 m4, respectivamente.
X Y distancias del centroide a la orilla mas alejada de la cimentacion en las direcciones larga
y corta respectivamente.
El momento de volteo a nivel de cimentacién, se puede caicular con la siguiente expresibn:

M, =0.z{3 H,Iw, iJ
3 Q,

altura total medida desde el desplante de la estructura, 150 m.
peso total de la estructura, 3667 ton.

coeficiente de disefio sismico, 0.32

factor de comportamiento sismico, 3.

M, =0.l{~2-18 Issm, 0_'3-2)
3 3

M, = 3960t - m

Esfuerzos inducidos por el siemo (Ag. )

donde

donde

POEX

Sustituyendo valores para el calculo de los incrementos de esfuerzo. Tenemos un incremento por el efecto s’smico
de 3.55 t/m?,

Es importante mencionar que debido a la excentricidad existe un incremento de esfuerzo, aparte el provocado por el
sismo. En |a figura 3 se presenta un diagrama de esfuerzos donde se resumen las condiciones estaticas y de sismo.

et

i
[
|

Lot )
ST T e m — = e — =T P AL et
e i v 3.5 kmT
- l4dss } “.
Fik 5

Ejemplo 2.3.2 DiseFlo geotécnico de la cimentacion de un edificio.
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Eﬁ_f !ﬂ. .

Es necesario calcular el esfuerzo permisible que evite la generacidn en el suelo de flujo visco-pléstico por
concentraciones de carga en las orillas de la cimentacién; este es esfuerzo se determina con la siguiente expresion:

donde
ca b, pardmetros de resistencia en ensayes triaxiales, 3.8 t/im’y 28° respectivamente.
k, coeficiente de empuje de tierras en reposo, 0.6
] esfuerzo efectivo a nivel de desplante, 4.0 t/m’.

-}

Sustituyendo valores se obtiene un gl= 15.5 t/m?”,

La estabilidad se revisa con la siguiente expresion:
W +A <q
0.97+3.58<15.5

455155

Debe buscarse que en la esquina con mayor descarga no se presenten tensiones (figura 3) , en caso de que se
presenten deberd optarse por una cimentacion profunda con pilotes.

- nduc | sigme (V)

Etvalor (V) lo proporciona el estructurista. Debera ser soportada por ia friccion en el drea de contacto de 1a losa de
fondozapatas (Rf} y en las paredes del cajén (Rf,), segin la siguiente ecuacion.

V< Rf +Rf
FS,
Aglicando un factor de seguridad FS, minimo de 1.5,

Asentamientos.

De acuerdo con ia tabla 2.3.5, calculamos los asentamientos provocados por la consolidacion del suelo, segin la
siguiente expresion:

§=m AcH
donde O asentamiento en cm
m, médulo de compresibilidad volumétrica del estrato, en cm/kg
Ao incremento de esfuerzo en el estrato, en kglcm®
H espesor del estrato, en cm

Con apoyo de la figura 4 se elabor la tabla 1, donde s¢ resumen los resultados de los andlisie de los asentamientos.

Ejemplo 2.3.2 Disefio geotécnico de la cimentacion de un édificio.

Lajdn parcialmente compensado.(Continda...)
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Fasistencio de punte q, (kg/tm?)
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ESTRATO |ESFESOR,H | PROF PROM m, Ac (*) 8
(em) (em) (cm?/kg) (kg/m?) (cm)
1 250 56 0.059 0.075 11
2 150 7.9 0.0& 0.055 0.15
3 140 2.9 0.01& 0.045 on
4 300 13.1 0.012 0.035 013
5 240 17.2 0.012 .06 0.05

Asentamiento total & = 1.65 cm

) El incremento de eefuerzo se determiné con apoyo del programa de computadora, cuyo listado aparece en
el anexo A de este trabajo. Se analizé el punto més critico, el cual se presenta en el centro geométrico de la

edificacién.

Ejemplo 2.3.2 Disefio geotécnico de la cimentacion de un edificio.

Lajdn parcialmente compensado.(Continda...)



130

5. REVISION SEGUN EL REGLAMENTO DE CONSTRUCCIONES.
5 ] g . .5 I. . ra v

La revisibn se efectlia comprobando la siguiente desigualdad.

ZOFc/AS Pv+ IR

donde

ZQFc  suma de las acciones consideradas, afectada por un factor de carga Fe=1.4.

A 4rea de la cimentacion

P presion vertical total actuante a la profundidad de desplante.

IR capacldad de carga de \a zapata afectada por un fagtor Fr=0.35.

[%JIA £5.03+(3.8x6.13x0.7)
_ . . . 84<214 o o

5 2 E . .5 l. . s .

Se considera el 4rea reducida (Ay), calculada de acuerdo a la excentricidad provocada por sismo; la resistencia del
suelo se afecta por un factor de reduccién debido a las fuerzas de inercia en la masa de suelo, segiin el mecanismo
de Rosenblueth (referencia 1)

0195k FC
Fe/ Ay < Pv+ quiRit—-— -
LOfc/ Ay < Pyqu R{ Sud FRJ
donde

Ag 4rea reducida de |a cimentacién, 54t m’

K aceleracién igual a % del coeficiente sismico, 0.1

¥ peso volumétrico det suelo, 1.5 t/m®

S. resistencia no drenada dindmica (1.2 a 1.4 de la resistencia estética).

F, Fr factores de carga y resitencia, 1.1y 0.6 respectivamente.
b,=B-2e ancho y largo reducido.
e= ﬂ excentricidad.

4

Sustituyendo valores tenemos lo siguiente:

7.9<14.6

Ejemplo 2.3.2 Disefio geotécnico de la cimentacion de un edificio.

Lajdn parcialmente compensado.(Continuacion...).

T Aviles, et at , (1991). Capacidad de carga de cimentaciones superficiales sobre suelos blandos en condiciones simicas, UNAM, tesis de
maestria.
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LOSA DE CIMENTACION.

1. CARACTERISTICAS DEL EDIFICIO.

Se trata de una casa habitacion de 2 nivele. El primer nivel se encuentra a 2.58 m de altura con respecto al nivel de
bangueta y el segundo a 5.68 m. La estructuracidn serd a base de muros de carga.

2. BOLICITACIONES DE DISENO A NIVEL DE CIMENTACION.

La presion estética, seaiin datos proporcionados por el estructurista, es de 2.5 t/m®.

3. INVESTIGACION DEL SUELO.

Se realizd un sondeo de penetracion estandar (SFT-1), llevado hasta 15.0 m de profundidad, compiementado con un
pozo a clelo abierto (FCA-1), llevado a la profundidad de 1.8 m.

El PCA se realizé con pico y pala. Se obtuvieron muestras clbicas representativas, las cuales se les realizaron
prucbas de laboratorio, teniendo los siguientes resultados. De un estudio carcano a la zona se obtuvieron los
médulos de compresibilidad volumétrica (m,) para el célculo de asentamientos.

PROF @ wl P SUCcs ¥ Cov m,
(m) (%) (%) (%) (kg/m>) (kg/m?) cm®ikg

0.0-2.0 45 55 23 MH 14 286 0.0
2.0-5.0 42 43 75 CH 1.2 - 018
5.0-15.0 40 20 53 MH 1.3 - 0.02

() contenido de agua peso volumétrico del suelo

ol limite liquido Cou resistencia al corte en prueba triaxial

wP limite plastico m, modulo de compresibilidad volumétrica

SUCS Sistema Unificado de Clasificacién de Suelos

4. ANALISIS Y DISENO GEOTECNICO DE LA CIMENTACION.

41 Solucidn de 1a ci 4

Debido a que el nivel de cargas y el momento de volteo son bajos, la solucién mée conveniente es base de una losa
rigidizada con trabes invertidas para evitar asentamientos diferenciales

+ 2 Andlisic.d . .

Capacidad de carga en condiciones estéticas.

De |a tabla 2.3.1, utilizamos el método de Skempton para determinar la capacidad de carga admisibie del suelo (q,).
q, =cN,

N = 5.14[1 +02520, 0,25—BJ
B L

Ejemplo 2.3.3 Disefio geotécnico de la cimentacion de un edificio.
Losa de cimentacion .(Continda...)



Sustituyendo valores tenemos lo siguiente:
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cohesidn del suelo bajo el nivel de desplante. 3.8 t/m?
profundidad de desplante, O m

ancho del cajén de cimentacién, 6.6 m
largo del cajén de cimentacién, 9.6 m

N, =5.14(1+0.25+0.69)=6.03
.

q, = 2.8x6.0 =169t/ m’

q, 169

q. =—;=T=5.Ellm’

En condiciones slemicas esta estructura no presenta condiciones de relevancia.
p

Asentamientos.

De acuerdo con la tabla 2.3.5, calculamos los asentamientos provocados por la consolidacién del suelo, seaiin la

siguiente expresién:

S=m AcH
donde & asentamiento en cm
m, mddulo de compresibilidad volumétrica del estrato, en cm?/ka
Ao incremento de esfuerzo en el estrato, en kafem?
H espesor del eatrato, enom
ESTRATO |{ESPESOR,H | PROF PROM m, Ac (*) &
(cm) (cm) (cm®fkg) | (ka/m?) | (cm)
1 400 15 0.0 0.24 0.96
2 500 7.5 0.08 0.13 5.85
) 400 12.5 0.08 0.04 128
Asentamiento total 8 = 8.09 cm
*) El incremento de esfuerzo se determiné con apoyo del programa de computadora, cuyo listado aparece en

el anexo A de este trabajo. Se analizb el punto més critico, el cual se presenta en el centro geométrico de la

edificacién.

Ejemplo 2.3.5 Diseflo geotécnico de la cimentacion de un edificio.

Los4 de cimentacidn..(Continva...)
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5. REVISION SEGUN EL REGLAMENTO DE CONSTRUCCION.
E 1 g . S ' rs .

La revision se efectia comprobando |a siguiente desigualdad.

SOFc/ASPv+ LR
donde

ZQFc  suma de las acciones consideradas, afectada por un factor de carga Fo=1.4.
A area de la cimentacion

v presion vertical total actuante a la profundidad de desplante.

IR capacidad de carga de |a zapata afectada por un factor Fr=0.35.

{2.501.4 <16.9x0.35

3.5<59

Ejemplo 2.3.3 Disefio geotécnico de la cimentacion de un edificio.
Losa de cimentacion..(Continuacion...)
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PILOTES DE FRICCION.
1. CARACTERISTICAS DEL EDIFICIO.

El edificio estard constituido por una zona de cuatro niveles y otra de cinco y un medio sétano (figura 1);
estructurado mediante marcos de concreto. El nivel de piso terminado en el étano serd a 1.5 m de profundidad.

2. SOLICITACIONES DE DISENO A NIVEL DE CIMENTACION.
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Ejemplo 2.3.4 Diseflo geatécnico de la cimentacion de un edificio.

Filotes de friccidn.(Continia...)
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3. INVESTIGACION DEL SUELO.

Se realizb un sondeo de cono eléctrico (SCE-1) llevado a 30.0 m de profundidad. Se aprovecharon las propiedades
det suele de estudios realizados anteriormente. Se resumen a continuacion de las propiedades.

PROF 5UCS Y G m,
{m) (kag/m®) (kg/m?) cm?lkg

0.0-45 MH 15 4.00") -

4.5-8.7 CH 1.14 25 002

6.7-21.2 CH 115 32 0.06

21.2-30.0 CH 117 7.1 0.02

{*) con un anaulo de friccién interna de 25 °
® contenido de agua Y peso volumétrico del suelo
ol limite liguido Cuu resistencia al corte en prueba triaxial
P limite plastico m, modulo de compresibilidad volumétrica

SUCS Sistema Unificado de Clasificacidn de Suelos

4. ANALISIS Y DISENO GEOTEC'NIC:O DE LA CIMENTACIdN,

115 i laci i

Debido a la magnitud de las solicitaciones de transmitiré el edificio y a la alta compresibilidad de las arcillas se

requiere una cimentacion mixta, compuesta por un cajdn parcialmente compensado ‘rigido de concreto,
complementade con pilotes de friccion.

L2 Andlisi i’ .
Capacidad de carga en condiciones estaticas.
La capacidad de carga de los pilotes de friccion se evallia con la siguiente expresion:
Q =cpl
donde
cohesién media en condicidn no drenada del suelo alrededor del fuste del pilote, 2.9 t/m®

longitud efectiva del pilote, 20.0 m.

Q: capacidad de carga del pilote individual en ton
c
i
p perimetro del pilote, 1.4 m

Considerando pllotes de seccion cuadrada de 25.0 cm de lade tenemos una Qf=81.2 ton por pilote.

Célculo del nimero de pilotes (N)

N=FS, W-W
Q
donde
FS, factor de seguridad de los pilotes en condicién estética, 1.8
W carga total del edificio, 2370 ton.
W, carga compensada total considerando el cajon a 1.8 m de profundidad, 1255 ton.
Q capacidad de carga del pilote individual, 81.2 ton

Ejemplo 2.3.4 Disefio geotécnico de la cimentacion de un edificio.
Filotes de friccidn.(Continga...)
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2096 - 1255

N=18-- =18.64
812

N=19 pilotes

Porlas 2 zonas del edificio con namero de niveles diferente, existe una excentricidad de 1.76 m, lo que provoca un
momento de volteo estitico de 5689 t-m. Para evitar este momento de volteo se debe corregir la excentricidad. La
correccibn puede ser colocando un lastre de 274 ton distribuido en el sentido opuesto donde se presenta la
excentricidad respecto al CG, (figura 2)

En la misma figura se presentan las cargas de compensacién. Considerando estas cargae tenemos el siguiente
nlimeroe de pilotes

N=12370-1255 o5
812

N=25 pilotcs

Para que la distribucién sea pareja se consideran 26.La distribucién finat queda de la siguiente manera:

¥ '.5 |: r
LN S
TSR
" 1
1
W 7 =T - —— -
- ‘ '
S
6 - °® ® . Y
1
¥ |
i3
.
I
5 — —_— -— — - _  ® .
2= ° ® Y 'Y

s

:;__ - ___._ — . _® _ _°o
= L ®
4= e _ @ _ & _
z ® Y
SN]SR | & e

Efemplo 2.3.4 Diseflo geotécnico de la cimentacion de un edificio.
Filotes de friccion.(Continda...)
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Capacidad de carga en condiciones sismicas.

Para las condiciones siemicas el incremento de esfuerzo se determina considerando la carga estética combinada
con el sismo actuando con 100 % de intensidad en la direccibn més desfavorable y en un 30 % en la mas favorable,
mediante la siguiente expresidn:

Q.= M‘{Ii + 0.3[3’)

¥

donde
momentos de inercla del conjunto de pilotes, en las direcciones larga y corta 3714 y 1500
m*, respectivamente.

[[=%ny’ I =Znx/
l,=2463 m* l, = 743 m*

%, ¥ distancias del gje i de los pilotes en revisidn en las direcciones larga y corta
respectivamete.

El momento de volteo a nivel de cimentacion, se puede calcular con la siguiente expresion:
M, =o.s(E Hiw
3 Q

aftura total medida desde el desplante de la estructura, 14.62 m.
peso total de la estructura, 2370 ton.

coeficiente de disefio slemico, 0.4

factor de comportamiento siemico, 3.

donde

POES

M, =2464 ton

Ao, =(M_[i)+(0.3llJ

¥

cargas de compresion inducidas por siemo.

Se revisa la cuarta parte mas reforzada de la cimentacidn, con la siguiente expresién de cloulo:

nQ!
FS, = YR 215
donde
FS, factor de seguridad en condiciones eismicas.
Q; capacidad de carga ditima de los pilotes individuales, 1.2 ton
@, carga estéatica media por el pilotes sin efecto de compensacidn, 574 ton

A, incremento de carga por sismo en los pilotes del eje i, 126.3 ton
Wet, n carga compensada tributaria y nimero de pilotes en la cuarta parte de cimertacidn que se
analice. 350 y 14 respectivamente.

Sustituyendo valores tenemos FS =16

Ejemplo 2.3.4 Diseflo geotécnico de la cimentacion de un edificio.

Filotes de friccidn (Continia...)
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Asentamientos.
Usando el criterio de Terzaghi para el célculo de la distribucién de esfuerzoe (figura 2.3.11),

T . J . . .
i ’ ? .'.\\ﬂ;c.sée. Lirteronm

- . . 4 - - — —_——

v v, = 0.006 t-n“ta

Drobunsdon b

Célculo del incremento de eofucrzon AG,

Para la profundidad =182, 26 y 36 m

W - 2096 ton
b -15 m
1 -31 m

Fara zi - 182 m

w

- M =1283 t/m?
(b s 2i)-(+ 2i)

Para zi -26 m
i %_W 2 =0.897 t/m?
(b z)-(i + 2i)

Para zi =36 m

oo ¥ A =0.613 t/m2
(b + zi){1+ 2}

Cilculo de asentamientos 8=m_ xHxAo
(0.06)-(0.1283)-(667) = 5.135cm
{0.02)-(0.0897)-(850) = 1.525 cm

(0.02)-(0.0613)-(800) =0.981 cm

Asentamiento total 8= 7.641 cm

Ejemplo 2.3.4 Disefio geotécnico de la cimentacion de un edificio.
FPilotes de friccidn (Continda...)
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5. REVISION SEGUN EL REGLAMENTO DE CONSTRUCCIONES.
5 ] E . I N . ’ +

La revisién se efectiia comprobando la siguiente desigualdad.

ZQFc s 3R

donete

20Fc  suma de las acciones consideradas, afectada por un factor de carga Fc=1.4. se incluira el efecto

de friccién negativa que pudiera desarrollarse sobre el fuste afectada por un facter FC=11
IR Suma de resistencias individuales de los pilotes afectadas por un factor Fr=0.7.
(1115)1.4 < 5.03 +81.2x32x0.7)
1561 <1819

5 2 E ' -5 ln N s .

Se verifica que se cumpla la desigualdad anterior, considerando el drea reducida provocada por la excentricidad.
b,=B-2e ancho y largo reducido.

_ My excentricidad. e= 213 m

W

Sustituyendo valores tenemos lo siguiente:

79<14.6

Ejemplo 2.3.4 Diseflo geotécnico de la cimentacion de un edificio.

Filotes de_friccidn (Continuacion).
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3. INSTRUMENTACION
3.1 Generalidades

En e} capitulo 2 se describieron los problemas mas comunes que se presentan en la mecanica de
suelos. Se dan las herramientas, sin entrar a detalle de los conceptos tedricos, para realizar un disefio
y dar solucion a esos problemas, atendiendo los requerimientos que establece el Reglamento de
Construcciones del Distrito Federal. En este capitulo se presenta la instrumentacion, la cual permite
confirmar la seguridad de ese disefio y ademas observar el comportamiento de la estructura, antes,
durante y después de su construccién, y en caso de ser necesario, disponer las correcciones
pertinentes.

Existen variables que se pueden medir con la instrumentacién (referencia 3.1.1), la mayoria queda
encasiilada a la medicion de los esfuerzos y deformaciones, y son a las que nos referiremos en este
trabajo.

Se puede decir entonces que la instrumentacion tiene el objetivo de observar el comportamiento de
la masa de suelo en la que se construye alguna estructura, a través de la determinacion de: a) la
variacion con el tiempo de los esfuerzos de la masa de suelo, conforme el progreso de la
construccion, y b) La evolucion con el tiempo de las deformaciones verticales y horizontales en los
puntos representativos de esa masa de suelo.

Con la instrumentacién en ¢l suelo nos servird para: a) verificar que la construccion se realice dentro
de la seguridad proyectada, asi como para advertir el desarrollo de las condiciones de inestabilidad,
y b) obtener informacién basica del comportamiento del suelo, que comparado con el previsto en el
disefio, permita concluir sobre la confiabilidad del disefio, detectar errores y fundamentar las
modificaciones en los analisis y en la construccion,

Respecto al periodo de mediciones, las Normas Técnicas Complementarias (referencia 3.1.2),
establece que durante la construccion, se realizaran todas las requeridas para conocer si ocurre
cualquier movimiento imprevisto del suelo que pueda ocasionar daflo a la propia construccion, a las
edificaciones vecinas y a los servicios piiblicos.

En las edificaciones con peso unitario mayor de 5.0 t/m” 0 que requieran una excavacion de mas de
2.5. m de profundidad, y en las que especifique el Reglamento, serd obligatorio realizar mediciones
después de la construccion, cada mes durante los primeros meses y cada seis meses durante un
periodo minimo de cinco afios para verificar el comportamiento previsto de las estructuras y sus
alrededores. Posteriormente a este periodo, serd obligacion realizar las mediciones que sefiala el
articulo 232 del Reglamento de Construcciones (referencia 3.1.3), por lo menos cada cinco afios o
cada vez que se detecte algun cambio en el comportamiento de la estructura, en particular a raiz de
un sismo.

3.1.1 Comision Federal de Electricidad (1983 ). Manuo! de diseflo de abras civiles, Geotecnia, B.2.5 Instrumentacion en suelos.

3.1.2 Departamento del Distrito Federal (1987). Normas Técnicas Complementarias para DiseRo y Construccidn de Cimentaciones, Gaceta oficial
del DDF, Quinia época No 40.

3.1.3 Departamento de! Distrito Federal (1987). Reglamento de Construcciones del Distrite Federal, Gaceta oficial del DDF, Quinta época No 9.
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3.2 Tipos de instrumentos

Antes de construir cualquier edificacion, el suelo se encuentra con un estado de esfuerzos en
equilibrio, los cuales son alterados al construir cualquier estructura, generandose un nuevo estado de
esfuerzos y como consecuencia deformaciones. Este cambio puede ser medido con diferentes
instrumentos; en este trabajo sélo se limitaran a los que se presentan en la figura 3.2.1. En este
subcapitulo se describen las caracteristicas de los instrumentos y la forma de instalarlos; en el
subcapitulo 3.3 se describe la forma de medir y Ia interpretacion de los resultados.

Medicidn
|
—_ |
! |
Esfuerzos Deform acionas
| !
[ [ : | I
Piezédmetro
Celdas de abiertoen Piezédmetro Piezémetro Supe rficiales Movimientos
presién perforacion abierto hincado neum itico po internos
previa
i |
I ,
] i
Alineacién
dptica con Inclinémetro
transito y esca

Figura 3.2.1 Instrumentos de medicion

3.2.1 Instrumentos para medir esfuerzos

Los esfuerzos que inicialmente se encuentran en el suelo son los provocados por el peso propio, en
la mecanica de suelos se les conoce con el nombre de esfuerzos totales. Con el propdsito de ilustrar
estos esfuerzos, en la figura 3.2.2 se presentan dos particulas solidas de suelo en contacto sobre una
superficie plana 4;, que representa las dreas de contacto en toda la masa de suelo. A esas dos
particulas corresponde un area tributaria media 4, también representativa de la situacion de las
particulas en toda la masa. Con base en esta figura los esfuerzos totales (o) pueden dividirse en dos
partes: 1) presion intersticial, presion de poro o esfuerzo neutro (uv); actuando en el agua y en el
sélido con igual intensidad y en todas direcciones y 2) esfuerzos efectivos {o); actuando solo en los
puntos de contacto de los componentes de los solidos.

En particular, el conocimiento de los esfuerzos efectivos es de suma importancia debido a que
controla ciertos aspectos del suelo, principalmente su deformabilidad y su resistencia.

La medicién de los esfuerzos totales se realiza con las celdas de presién. Con los piezémetros se
determina la presion de poro y los esfuerzos efectivos, como se muestra en la figura 3.2.5.
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_Figura 3.2.2 Esfuerzos que actian en la masa de suelo (referencia 3.2.1)
3.2.1.1 Celdas de presion

Las celdas de presion permiten medir el esfuerzo total; generalmente se utilizan para medir los
esfuerzos en las estructuras que se encuentran en contacto con el suelo, tal es el caso del relieno que
se coloca en el respaldo en un muro de retencion.

Las celdas de presion se clasifican de acuerdo al sistema que se utiliza para la medicion del esfuerzo,
operando, en todos los casos bajo el principio de la deflexion de un diafragma al estar sometido a la
presidn transmitida por el suelo a la estructura.

.De acuerdo al manual de obras civiles, referencia 3.2.2. existen las que se enlistan a continuacion:

Neumatico

Hidraulico (aceite)

Eléctrico a base de cuerda vibrante

Eléctrico a base de strain gages adheridos
Eléctrico a base de strain gages no cementados

El que mas se utiliza es ¢l neumatico y es al que nos referiremos en este trabajo. Esta celda esta
basada en los trabajos desarrollados por Glotzl, el cual desarrollé una celda hidraulica muy delgada
a base de un sistema cerrado (figura 3.2.3) que consta esencialmente en dos lammas de acero con
sus extremos unidos entre si en forma flexible (gato plano) llenado de aceite el espacio interior. El
aceite se conecta a un transductor de presion a través de un tramo corto de tubo.

3.2.1 Judrez Badillo - Rico Rodriguez (1992). Fundamentos de la mecdnica de suelos, tomo 1., ed Limusa, México DF
3.2.2 Comision Federa! de Electricidad (1983) Manual de diseflo de Obras Civiles, Geotecnia, B.2_5 Instrumenacion en suelos
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’ .
amara de presion

Orificio de intercomunicacion

Tubo de llenado Lmea de retorno
Soldadure ;0 —
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Sensor o base de ldminas de acaro
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......
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| -

! 20 x 30 cm -

Figura 3.2.3 Frincipio de medicidn de 1a celda hidréulica tipo Glotzl.

El transductor contiene un diafragma de plastico que se opera a través de dos mangueras llevadas
hasta una caseta de control.

En la figura 3.2.4 se muestra la celda de presién de seccion circular de uso mas frecuente
desarrollado por la Comision Federal de Electricidad; se basa en el principio de la celda tipo Glotzl,
descrita anteriormente, agregéndole un anillo de rigidez al rededor del gato plano y cuyo elemento
sensor es un transductor neumatico con un diafragma de lamina de acero inoxidable recocido. Las
lineas de inyeccion y salida del aire son tubos de nylon protegidos por tuberia de acero telescopica.

Instalacion

Se recomienda colocar varias celdas y tomar el promedio de resultados como representativo del
esfuerzo en el punto de interes. Seria ideal poder colocar la celda sobre la superficie de un relleno y
dejar que la siguiente capa se compactara sobre ella con el procedimiento constructivo normal; sin
embargo, esto resulta impractico, debido a que se dafian tanto celdas como mangueras de conexién
con ¢l paso de la maquinaria. El relleno se va compactando en capas delgadas sobre las celdas,
primero a mano, luego con equipo muy ligero y por ultimo con equipo mas pesado hasta alcanzar un
espesor del orden de dos didmetros de la celda sobre la instalacion, donde ya puede entrar equipo
normal de compactacion sobre toda la capa. Al terminar la instalacion se debera verificar las lecturas
de las celdas.

Se recomienda colocar celdas en grupos, dispuestas de tal modo que puedan medir presiones
actuando en distintas direcciones, para que los resultados se puedan usar en el calculo de magnitud y
direccion de los esfuerzos principales.
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Figura 3.2.4 Celda de presion total desarrollada por la C‘amigidlﬂ Federal de Electricidad.
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3.2.1.2 Piezometros

Este dispositivo permite determinar la presioén de poro a una cierta profundidad. El principio basico
de operacion de todos los piezometros de uso comiin estriba en la colocacién de un elemento poroso
dentro del suelo, en forma tal que se genere un fluyjo de agua continuo a través de los huecos del
elemento y esta agua se acumule en una cavidad. Se puede medir el nivel de agua en la cavidad o

registrar la presion hidrostitica dentro de la misma y de ahi determinar la presién de poro en el
suelo.

Esta informacién es necesaria para determinar el estado iicial de esfuerzos del sitio donde se
construira ia edificacién y para conocer la influencia del proceso constructivo en la presion de poro.

Para asegurar buenos resultados, los elementos porosos se deberan colocar en estratos permeables,
los cuales se pueden detectar con los resultados de exploracion, con la técnica det cono eléctrico (ver
figura 3.2.5 y consultar subcapitulo 1.1). Los piezdémetros de mayor uso son los siguientes:

o Piezometro abierto en perforacion previa
e Piezometro abierto hincado
¢ Piezdémetro neumatico

_j rtn-ﬁn pie rormdtrica Reslstenclo per gema dei cono o, .um!
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Figura 3.2.5 Criterio de instalacion de piezometros y
variacion de los esfuerzos efectivos
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3.2.1.21 Piezémetro abierto en perforacion previa

El instrumento se muestra en la figura 3.2.6; consta de un tubo vertical, usualmente de PVC o
metdlico de 0.5 pulgadas de didmetro, con coples cementados, y una celda permeable {elemento
poroso) en su parte inferior.

Esta celda es también un tubo de PVC de 1.5 pulgadas de diametro y 30 ¢cm de altura, con ranuras
horizontales de 1mm, que permiten el paso del agua; se acostumbra llenar la celda permeable con
arena de particulas mayores de 2 mm de diametro; usualmente se coloca un filtro o una malla muy
fina para confinar la arena dentro de la celda.

o) Celda permeable b) Instalacion
50 Topdn desmontable
1 Superficie terreno
— L' il oo J— . —_ J— J— — - .

Cople PVC

‘cementado & 3.0m
Tubo PVC (hidrdulico) Referencio Rellano con lode
1/72puig. # de nivel,

Rondana PVC 174 pulq.

Fieltro
e | N
A IR ) Ronuras (3) de Imm.
-‘ LI Y /
j e 160
H l. ". M
| l

Tubo verticol

/—Sello de bentonila
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de 304 pulag
{75a10cm.}

»wf

30 Areng > 2 mm

Corte A A 3

. ":'—-—-Finro de grenc
' bien graduoda

—

Tubo PVC {hidraulico

| Y puig p +— Bulbo

W
(o]

Tapa PVC 1/4puig. Acotacionss en ¢m

Figura sin escaio

b= —+

Figura 3.2.6 Fiezémetro abierto
Instalacion

De acuerdo con la figura 3.2.7 estos piezémetros se instalan en perforaciones verticales previamente
realizados, cuidando que la celda permeable se mantenga libre de lodo y quede rodeada de un filtro
de arena limpia; su procedimiento constructivo consiste esencialmente en las siguientes etapas:
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. Se perfora el suelo con un didmetro de 3.0 pulgadas hasta una profundidad de 60 cm por debajo
de la profundidad de la instalacién del piezémetro; el fluido de perforacion debe ser agua.

. Se instala ademe metdlico de diametro N y se hace circular agua limpia hasta que retorne con un
minimo de material en suspension.
. Simultdneamente a lo anterior se ensambla el piezometro con la longitud total del tubo vertical.
. Se extrae el ademe 30 cm y sé vacia arena bien graduada en el pozo, controlando su volumen.
. Se coloca el piezometro dentro del pozo, comprobando que quede bien asentado en la arena. Esta
maniobra se hace aprovechando la flexibilidad de la tuberia de PVC.
. Se extrae el ademe en tramos de 10 cm, vaciando gradualmente arena dentro del pozo hasta 30
cm por arriba del bulbo.
. Se agregan bolas de bentonita para sellar un tramo de un metro del pozo, controlando su
volumen.
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Figura 3.2.7 Instalacién de piezdmetros abicrtos

32122 Piezémetro abierto hincado

En la figura 3.2.8 se muestra este tipo de aparato; el elemento poroso consiste en un tubo de 5/8

pulgadas de didmetro y 30 cm de longitud, con perforaciones de 5 mm de didmetro a cada 3 cm de

longitud forrado con filtro permeable, a este elemento se le une un tubo de fierro galvanizado de %
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pulgadas de didmetro en tramos de 1.0 m con coples, finalmente se tiene una punta conica de acero
de 2.7 cm de didmetro con sello temporal de silicon al tubo galvanizado.

Instalacion

Estos piezémetros se hincan en el suelo con los gatos hidrdulicos de una perforadora o de un cono
mecanico (figura 2.1.5). En suelos muy blandos pueden hincarse manualmente a percusién, con
ayuda de un marro ligero. El procedimiento de instalacién manual o con ayuda de una maquina se
presenta en la figura 3.2.7; consiste esencialmente en:
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5/8 pulg. de digmetro,

ic
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270~
40+
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, 3/4 pulg. de didmetro
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— .
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o). Conjunto bl. Punta

Figura 3.2.8 Funta piezométrica

1. Perforar manualmente con una barrena helicoidal (figura 2.1.15) o con una perforadora mecanica,
hasta un metro por arriba de la profundidad de instalacion.

2. Hincar el piezbmetro en el suclo en la posicion cerrada, hasta la profundidad de proyecto; en
estas condiciones el sello de silicon evita que penetre agua y lodo al interior del tubo.
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3. Se introduce en el piezémetro una barra auxiliar de acero de 3/8 pulgadas de didmetro, en tramos
de 1.5 m, con cuerda, para formar una columna continua; a continuacion se introduce agua, hasta
igualar el nivel en el interior del tubo (NA) con el nivel freatico (NF). En seguida, con la barra
auxiliar se empuja a presién la punta de la celda permeable.

4, Al extraer la barra de acero debera agregarse agua de manera que el nivel del agua (NA) no
cambie bruscamente, sino que se mantenga cerca o por arriba del nivel freatico (NF), a
continuacion, este nivel tenderd a encontrar su posicion de equilibrio.

=

NA -Nivet de qgug dentro
del tubo.

Figura 3.2.9 Instalacion de punta piezométrica



152

El nivel del agua dentro del tubo se determina de la misma forma que en el piezémetro descrito en
el inciso anterior. El tiempo de respuesta de este piezometro es lento, probablemente de varios dias
porque debe acumularse el agua dentro del tubo vertical, hasta alcanzar la altura de equilibrio.

32123 Piezémetro neumatico

En la figura 3.2.10 se muestra un piezdmetro neumdtico, en ¢l que su sensor esta formado por dos
piezas cilindricas de acero inoxidable, unidas con 6 tornillos de Y pulgadas de didmetro; ambas
piezas aprisionan perimetralmente la membrana flexible de acero inoxidable de 0.002 pulgadas de
espesor. Por debajo de la membrana se encuentra el bulbo perimetral de PVC y la piedra porosa fina;
por arriba estan los dos aro-sellos, el exterior que sella herméticamente a la membrana y el interior,
mas pequefio, que sirve para controlar la operacion del aire a presion.

Complementan este aparato las dos lineas de tubo flexible poliflo una para introducir el aire a
presion y la otra salida; finalmente, un tramo de tuberia de PVC de % pulgadas de diametro en cuyo
extremo inferior queda fijo el piezémetro neumatico.

En este piezometro se trata de medir la presién (P) que ejerce el agua sobre una membrana o
diafragma. Se aplica una cierta presion de aire por el tubo de entrada y cuando excede el valor de
(P) el diafragma se flexiona, dejando que aire pase hacia el tubo de retorno, este flujo de aire se
puede registrar con el equipo de mediciéon. Se equilibran las presiones, la (P) v la ejercida por el
aire, en forma tal a que el diafragma regrese a su posicidn original, cuando esto se logre la presion
del aire se registra y esta es la que interesa conocer.

Instalacion

Se instalan en perforaciones verticales, cuidando que el bulbo permeable se mantenga libre de lodo,
y quede confinado con un filtro de arena limpia; las etapas de procedimiento de instalacién son
similares a los descritos para los piezometros abiertos, con el cuidado adicional de proteger con
tapones los tubos de polyflo, de entrada y salida del aire, deben también identificarse el extremo
superior de cada linea. Es necesario tener en cuenta que un solo grano de arena que penetre en los
tubos de aire obstruira el funcionamiento del piezémetro.
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Figura 3.2.10 Fiezdmetro neumstico
3.2.2 Instrumentos para medir deformaciones

La medicion de movimientos del terreno esta dirigido a conocer con precision los asentamientos y
desplazamientos laterales provocados por las excavaciones para la construccidn de las
cimentaciones. Estos movimientos se pueden medir en la superficie del terreno o en el interior de la
masa de suelo con apoyo de referencias superficiales y con inclinometros respectivamente.
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3.2.2.1 Referencias superficiales

Proporcionan informacién sobre la direccién y velocidad del movimiento de la superficie del
terreno, tanto en la zona de proyecto como en las construcciones vecinas.

Estas mediciones permiten detectar oportunamente el desarrollo de las cond:c:ones de inestabilidad,
asi como las deformaciones inadmisibles.

Las referencias superficiales consisten en testigos superficiales y testigos en muros.

3.22.1.1 Testigos superficiales.

Son referencias (figura 3.2.11) que se instalan definiendo lineas de colimacion paralelas a la
excavacion, que se observan con un transito detectando los desplazamientos horizontales con regla
metdlica (figura 3.2.12) y con el nivel 6ptico; con estadal se miden los desplazamientos verticales.

Tornillo de cabezo
semiesférico

Marca graboda
perpendicuior
¢ lo ranurg

Cilindro de
concrelo

™

tornilo

30 em V-,.‘,' L . 5/8"x 4

B §

0 IScm —»f

00080000

Figura 3.2.11 Testigo superficial
3.2.2.1.2Testigos en muros.

Es una referencia de nivel horizontal (figura 3.2.13) formado por un triangulo rojo pintado sobre un
fondo blanco, que se localiza en los muros de construcciones cercanas al talud.
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Figura 3.2.13 Testigos en muros de éstructuras
3.2.2.2 Inclinometros

El inclindmetro permite conocer la distribucion, con la profundidad, de los desplazamientos
horizontales que se presentan en la masa de suelo cercana a las estructuras.

De acuerdo conla figura 3.2.14 el inclinbmetro esta constituido por los siguientes elementos:

Ademe. Es una tuberia de aluminio, disponible en tramos de 1.5 y 3.0 m de longitud, que se une
mediante coples para alcanzar la profundidad requerida; esta tuberia tiene ranuras longitudinales
perpendiculares entre si, que sirven de guia a la sonda durante las mediciones. EI ademe se instala en
un perforacidn vertical, empotrando su extremo inferior en el fondo de ésta, fuera de la profundidad
de influencia de la excavacion.

Sonda. Es la unidad de medicion portatil, que aloja el sensor de inclinacion; este altimo consiste
basicamente en una masa gufa instrumentada que genera una sefial eléctrica proporcional a su
inclinaci6n.

Cable eléctrico graduado. Transmite las sefiales de la sonda hacia la unidad de registro y lectura;
ademds, sirve como referencia para conocer la profundidad de la sonda en los distintos niveles de
medicion.

Unidad de control y lectura. Su funcion es recibir las sefiales eléctricas y transformarlas en lecturas
analogicas o digitales para su registro e interpretacion, asi como generar la energia necesaria para
activar la sonda.
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Figura 3.2.14 Inclinémetro

Instalacion

En la instalacién de los inclinometros se seguird los pasos que se describen a continuacion (figura
3.2.15).

a) Se perfora el barreno de 4 2 pulgadas de didmetro en suelos blandos, el pozo se estabilizara
utilizando lodo bentonitico; por su parte en suelos duros, se perfora en seco para evitar la
alteracion de sus propiedades mecanicas.
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b) Simultineamente a la actividad anterior, es conveniente ensamblar los tramos de tuberia para

iniciar su instalacién tan pronto se termine la perforacion. En el extremo inferior de la tuberia se
colocara un tapon que evite la entrada de suelo a su interior.

c) Una vez que se ha alcanzado la profundidad requerida, se limpia la perforacion haciendo circular
fluido hasta que retorne con un minimo de particulas sélidas.

d) Se baja la tuberia dentro de la perforacién; durante esta etapa, se preparara una mezcla de
bentonita-cemento-agua, que sirve de material confinante.

¢) En suelos blandos, la mezcla de bentomita-cemento-agua se inyecta a baja presion desde el fondo
del barreno; en suelos compactos perforados en seco, se hace circular aire desde el fondo con

una manguera al tiempo que se vierte la arena desde la superficie, haciéndola pasar a través de
una malla para lograr su colocacién en estado suelto.

f) Se ﬁ_|a el extremo superior de la tuberia con un soporte y se construye el muerto de concreto que

servira como regisiro de proteccién del inclinémetro; a continuacién, se marca con una clave de
identificacion.

g) Se toma la primera serie de lecturas del inclinometro, que sera la referencia para conocer la
evolucién de los desplazamientos horizontales durante la construccion.
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Figura 3.2.15 Instalacion del inclindmetro
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3.3 Medicion e interpretacion de los resultados

Este subcapitulo tiene como propdsito describir, en forma breve, la forma de medir y la
interpretacion de los resultados obtenidos con los instrumentos mencionados en el subcapitulo 3.2.
Se presentan dos casos practicos en donde se utilizo este tipo de instrumentos.

Para la medicion de los esfuerzos se presentan los instrumentos que se utilizaron en el apoyo de un
puente vehicular, cuya solucidén de cimentacion fue mixta (cajon y pilotes de friccion); su propdsito
en este caso fue revisar los enfoques de disefio de cimentaciones mixtas, ya que en los sismos de
1985 fueron las que presentaron mayores problemas.

Para medir las deformaciones se presenta un caso en donde se utilizaron referencias superficiales y
un inclindmetro, que fue la instrumentacion que se utilizO en una excavacion de 22 m de
profundidad en el poniente de la Ciudad de México. La excavacion se realizd en corte vertical y
como sistema de estabilizacidn se utilizd un muro milan con anclas. El propésito de la
instrumentacion fue observar las condiciones de estabilidad de los cortes durante la construccion.

3.3.1 Medicion e interpretacion de resultados de los esfuerzos
3.3.1.1 Celdas de presicn

Se instalaron con el fin de conocer la presion de contacto en la interfase de la losa del cajon-suelo.
Se colocaron 8 celdas de presion, distribuidas en el area de contacto {22 x 15 aproximadamente).
Para el propdsito que se persigue en este trabajo, nos enfocaremos solo a una celda, la que se colocé
en ¢l centro del 4rea.

Medicion

El aceite dentro de la celda sé precarga ligeramente para mantener el diafragma en posicion
centrada, lo cual ocurre al sellarse los extremos de los tubos de conexién llenos también de aceite
(figura 3.2.3). Para tomar las lecturas se aumenta la presion del aceite inyectando un volumen
pequefio y constante en uno de los tubos hasta que sea suficiente para empujar el diafragma vy
permitir que el aceite regrese por el otro tubo. Cuando esto sucede se suspende el bombeo y el
aceite se regresa hasta que el diafragma obtura el tubo de retorno; la presion del aceite en el tubo de
entrada, medida en la caseta de control, debera ser entonces la misma que la del aceite de la celda
actuando en el lado opuesto del diafragma de plastico. Se midié en un periodo de 10 meses; la
primer medicion se realizé6 después de terminar la excavaciéon donde se alojé el cajon; Ia Gltima se
realizo al inicio del paso vehicular. En la figura 3.3.1 se observan los resultados obtenidos en la

medicion.
Interpretacion de resultados

En los resultados, figura 3.3.1, se puede observar una considerable variaciéon en las presiones de
contacto. Esto se debe a las etapas de colado del cajon de cimentacién y posteriormente a la
construccién de la superestructura. Una vez terminadas estas etapas la presion tiende a estabilizarse
con un valor de 3.0 /m’. Es importante mencionar que a la profundidad de desplante, el esfuerzo
total antes de la construccion del cajén, era de 3.0 t/m”. Esto demuestra que ¢l trabajo del cajon es
totalmente compensado.
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Figura 3.3.1 Resultados de presiones medidas con celdas de presion

3.3.1.2 Piezometros

Se instalaron 6 a diferentes profundidades con el propdsito de determinar la presion del agua en las
diferentes etapas de la construccion de la cimentacion y de la superestructura. Dos piezometros son
de tipo neumitico y cuatro son abiertos colocados en perforacién previa. En la figura 3.3.2 se
observa la profundidad donde se instalaron.

3.3.1.2.1Piezometro abierto en perforacion previa
Medicion

La celda permeable en este tipo de piezometro permite que se defina una altura piezémetrica hasta
alcanzar el equilibrio el agua, que en ocasiones tarda varios dias. El punto mas bajo de esta altura se
encuentra en el estrato en donde interesa conocer los esfuerzos. El nivel del agua se determina con
una sonda eléctrica integrada por un cable eléctrico diplex flexible y un medidor de resistencias
(6hmetro); la punta del cable lleva una boquilla de plastico que impide que los alambres conductores
puedan hacer contacto con la pared interior del tubo del piezometro, tienen también un lastre
metalico para tensar el cable y asegurarse de la precision de la medicidn. Una vez que los
conductores tocan la superficie del agua cierran el circuito, y el 6hmetro lo registra. La medicién de
la altura piezométrica debe estar relacionada con un nivel de referencia, el cual se coloca junto al
piezometro.
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Figura 3.3.2 Ubicacion de la profundidad de los piezémetros

33122 Piezometro neumdtico
Medicion

La presion que ejerce la acumulacién del agua sobre la membrana se determina equlibrandola con
aire, apoyandose de un sistema de aire de presién controlada, 1denuﬁcad0 como consola de
medicion. En la figura 3.3.3 se presenta una consola para presion de 4.0 kg/cm?, asi como el arreglo
para la medicion, la cual se realiza en las siguientes etapas:

e Se conectan los tubos de entrada y salida del piezdmetro a la consola de medicion.
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e Se cierra el regulador de presion y la valvula de purga, y se abren las valvulas de paso y del
tanque.

e Se abre gradualmente el regulador, observando la presién en el mandmetro de 4.0 kg/cm2 que
registra una presion de 0.5 kg/cm2, posteriormente se abre la védlvula del manometro de
mercurio y se mide con una precision de 1 mm.

¢ La medicion de la altura piezométrica debe estar relacionada con un nivel de referencia
superficial instalado junto al piezometro.
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Figura 3.3.3 Equipo de medicién para un piezémetro neumatico
Interpretacion de resultados

Una vez estabilizados los niveles de agua, se determina la variacion de los esfuerzos totales y la
correspondiente de los esfuerzos efectivos. En la figura 3.2.5 se puede observar que restando de los
esfuerzos totales la magnitud de las elevaciones piezométricas, se obtienen los valores de los
esfuerzos efectivos a las elevaciones en que se han instalado las ceidas de medicion, estos puntos se
unen linealmente, considerando que en los estratos arcillosos intermedios la presion de poro varia
linealmente.

Los niveles piezométricos pueden cambiar a consecuencia de la aplicacion de las sobrecargas
superficiales. Por tal motivo, se requiere determinar la evolucion de los piezémetros con el tiempo,
realizando observaciones frecuentes.

3.3.2 Medicion e interpretacion de los resultados de las deformaciones

3.3.2.1 Referencias superficiales

En una longitud 180 m, se instalaron 23 referencias superficiales, cada una a 5 m de distancia. Su
objetivo fue medir los movimientos verticales durante una excavacion de 22 m de profundidad,

cuyos cortes en el terreno fueron verticales, el sistema de estabilizacion fué a base de un muro milén
soportado con anclas.
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Medicion

Se realizo con aparatos topograficos de precision y estadal de codigo de barras. Las lecturas fueron
referidas a un banco de cota de 100.00. Se midieron los desplazamientos verticales con nivelaciones
diferenciales medidas en cada referencia (figura 3.2.11) en un periodo de 12 meses. En la figura
3.3.6 se presentan los resuitados de las mediciones.
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Distancia {m)

o] 0 20 20 40 50 [='e] 70 80 20 100 "o 120 30 A | () ot
23-feb
—20-feb
17-mar
O&-abr
2G-abr
Gi-may
Ce—— . 10-Jun

—_—— . ) : ) - ———30"ag0

Asentamiento {(cm)
m

27-age0
1O-eep
1t-0ct

L0
00
.00
00— - . . . . . . . . e 10-ago
00
.00
oo

e 13- 1y

Figura 3.3.4 Resultados de los desplazamientos verticales registrados con las
referencias superficiales durante la excavacion de 22 m de profundidad.

Interpretacion de resultados

Entre el punto 3 y el 15 se registr6 el mayor desplazamiento. Esto se atribuye a la diferencia de
compacidades que se encontro en los materiales del suelo entre una y otra zona de la excavacion. De
acuerdo con los resultados que se obtuvieron en los trabajos de exploracién en la zona més blanda se
tiene un relleno heterogéneo redepositado. En la zona mis dura se detectd una arena azul de
compacidad muy dura.

3.3.2.2 Inclinometros

Para conocer los desplazamientos horizontales durante la excavacién de 22 m de profundidad, se
coloco 1 inclinometro en la zona mas critica, la cual se encontraba en la zona de los rellenos. El
inclinémetro se instalé a 30 m de profundidad, quedando empotrado dentro de las arenas azules 7.0
m.
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Medicion

Consiste en bajar la sonda a través del ademe para tomar la lecturas de inclinacion a distintas
profundidades. Para minimizar los errores se recomienda considerar los siguientes aspectos:

e Calibrar e] equipo de medicion antes y después de la medicion de la lectura. Esto con el fin
de detectar cualquier anomalia que pudiera afectar en la interpretacion de los resultados.

e Antes de iniciar las mediciones se recomienda verificar que ¢l equipo se encuentre en
buenas condiciones y que el cero del instrumento permanezca invariable.

Cada serie de lecturas debera repetirse girando la sonda 180 °, ya que en la mayoria de las
sondas, la suma o resta de estas lecturas es una constante que puede verificarse facilmente
en el campo; en caso de obtenerse un valor distinto al constante (+ - 5 unidades), deberan
repetirse las lecturas correspondientes.

Durante la toma de lecturas debe contarse con los registros de las mediciones anteriores, para
detectar diferencias significativas originadas por desplazamientos o errores de medicion; asi
podrin verificarse oportunamente las lecturas que presentan la mayor desviacion.

Todo el equipo utilizado en las mediciones de inclinaciones es delicado y debe darsele
mantenimiento cada vez que se utiliza; como minimo, debera limpiarse y engrasarse para
evitar la corrosion en cualquiera de sus partes.

Interpretacion de resultados

L.a excavacién duré un periodo de tiempo de 10 meses. En este periodo la excavacion se enfrentd a
diferentes condiciones; surgieron 4 sismos y 4 fucrtes tormentas. Las primeras tormentas se
presentaron del 4 al 23 de mayo y el temblor de mayor magnitud de presento el 11 de agosto.

El procedimiento de excavacion, una vez concluida la construcciéon del muro miian, fue la siguiente:

Excavacion a 3.0 m de profundidad en franjas horizontales, hasta el primer nivel de anclaje.
Tensar anclas, correspondiente al primer nivel, a 50 % de su capacidad de disefio.

Excavar 3.0 m mas, hasta el siguiente nivel de anclaje.

Tensar ancla a 50 %. Posteriormente regresar al nivel anterior y tensar al 100%.

Se continua €l ciclo, desde el punto 1 al 4, hasta legar al nivel maximo de excavacion (22 m
de profundidad).

NS

El primer desplazamiento se registré el 18 de mayo, después de la primer gran tormenta. Este
desplazamiento fue a consecuencia del reblandecimiento de los materiales provocado por ¢l agua de
lluvia y al empuje hidrostatico de la misma. Se observo el trabajo inmediato de los drenes, los cuales
se colocaron en los lentes arenosos registrados durante la excavacion.

Ante un sismo, el de mayor magnitud, no se registro algun desplazamiento considerable. Esto se
debe a que el conjunto excavacion-sistema de estabilizacién se movié como un cuerpo rigido. En la
figura 3.3.6 se presentan los resultados registrados durante la excavacion.
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Figura 3.3.5 Resultados de los desplazamientos horizontales

registrados con el inclindmetro.
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4. CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES !

En términos generales, las edificaciones se construyen para satisfacer necesidades especificas en la
sociedad. En ocasiones, éstas pueden ser de beneficio social o en atencion a intereses particulares.
Inicialmente se realiza un estudio de factibilidad del proyecto con los impactos correspondientes, y
con la busqueda del lugar fisico y recursos financieros para su construccion. Una vez que se cuenta
con estos requisitos, se da inicio a los trabajos con apoyo de diversos especialistas para comenzar a
dar forma al proyecto. Dentro de estos trabajos, se encuentran Jos estudios de mecanica de suelos,
estudios que son realizados por un especialista, con aptitudes tedricas y practicas; sin embargo, se
encuentran involucrados diferentes profesionales, Arquitectos e Ingenieros civiles, que cuentan con
especialidades diferentes y tal vez, con poca experiencia en mecanica de suelos. Estos profesionales
requieren en ocasiones del conocimiento o la revision de estos estudios, los cuales van dirigidos al
disefio y a dar recomendaciones para el procedimiento constructivo de lo que se diseiia.

Este trabajo, que lleva por titulo (CONCEPTOS FUNDAMENTALES DE MECANICA DE SUELOS
APLICADOS AL PROYECTO DE EDIFICACIONES), pretende ser una base util de consulta para
los profesionales que carecen de experiencia en mecanica de suelos; enfocandolo al disefio de
estructuras, tales como: a) faludes, b) elementos de contencién y c) cimentaciones , que son los
problemas que con mayor frecuencia se presentan en los estudios de mecénica de suelos.

Segtn Karl Terzaghi (referencia 4.1), al que se le considera el padre de la mecanica de suelos, los
problemas de mecénica de suelos pueden dividirse en dos grupos:

¢ Problemas de estabilidad
¢ Problemas de elasticidad

Los problemas de estabilidad son los referidos al empuje de tierras en elementos de retencion,
estabilidad de taludes y capacidad de carga del suelo en cimentaciones. Para resolver estos
problemas, mediante un disefio, es necesario conocer los pardmetros de resistencia del suelo ¢
y ¢ (cohesion y angulo de friccién interna, respectivamente). Estos parametros se conocen con la
realizacion de pruebas triaxiales.

Los problemas de elasticidad, consideran la deformacion del suelo debida a las fuerzas exteriores,
como puede ser el peso provocado por los edificios. Para resolver estos problemas se debe conocer
la relacion que existe entre el esfuerzo-deformacién-tiempo que existe en el suelo, estos se
determinan con la realizacion de las pruebas de consolidacion.

Para poder realizar estas pruebas, triaxiales y de consolidacion, se tiene que desarrollar

primeramente una seriec de etapas, empezando por la exploraciéon del suelo en el lugar donde se
pretende la construccion de la edificacidn.

4.1 Karl Terzaghi, (1945). Teorfa de los suelos, Acme Agency Soc Resp Lida, Buenos Aires, Argentina.
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La exploracion da inicio con una investigacion preliminar, cuyo propésito es recopilar informacién
disponible cercana al sitio donde se construird la estructura; posteriormente se deberd realizar un
investigacion de detalle, con métodos de exploracion directos, semidirectos o indirectos. En caso de
que se realice una exploracion con sondeos de penetracion estandar o sondeos de cono eléctrico
(métodos indirectos), se deberd considerar la posibilidad de aprovechar las correlaciones que se
tienen, y que sirven de apoyo, para realizar un andlisis preliminar; esto se recomienda por que el
proceso para realizar las pruebas de laboratorio son tardadas, en ocasiones de varios dias.

Para dar solucion a los problemas de estabilidad y elasticidad, se requiere revisar ¢l disefio y que
este dentro de los estados limite de falla y servicio, establecidos por el Reglamento de
construcciones.

Para el disefio de taludes, los andlisis por falla deben tomar en cuenta altura, dngulo de inclinacién
del talud, la presencia de grietas y/o sobrecargas en la corona del talud, asi como el tipo de suelo que
lo constituye y sobre el que se apoye el talud y las condiciones de presién de poro de los suelos.

En muros de retencion, se debe evitar las fallas por volteo, deslizamiento, cuidar quéE resultante de
las fuerzas quede dentro el tercio medio de la base del muro. Ademas el muro debe contar con un
sistema de drenaje que elimine la acumulacién del agua del respaldo.

En cimentaciones, dependiendo de la capacidad de carga del suelo y la magnitud de cargas, la
cimentacién puede ser superficial o profunda.

En cimentaciones superficiales, la solucién puede ser a base de zapatas aisladas o corridas, los
andlisis se deben realizar primeramente para zapatas, después de determinar el ancho (B) y el largo
(L) de la zapata, deberd compararse el arca de ésta con el drea total en planta cubierta por la
estructura. Cuando esta relacton exceda el 50 %, debera verificarse la conveniencia, para el disefio
final, de utilizar losa superficial 0 un cajon de cimentacion.

En caso de utilizar un cajén como solucién de cimentacion, se deberd comparar la presion total
transmitida por la estructura, con el esfuerzo inicial del desplante para determinar las condiciones
reales de trabajo. En ocasiones, cuando los asentamientos son excesivos, se recormenda la posible
solucion a base de una cimentacion mixta (cajon y pilotes de friccion).

Las cimentaciones profundas se utilizan cuando el suelo en que se desplantaria una cimentacion
superficial, es demasiado débil y compresible para garantizar la seguridad de la estructura, el analisis
por falla se realiza dependiendo del mecanismo de falla de transferencia de la carga al suelo, ¢l cual
puede ser por pilotes de friccion o de punta o pilas.

En los andlisis de limite de servicio, en ialudes, se miden con apoyo de la instrumentacidn 6 se
pueden calcular con elementos finitos. En muros de contencion y cimentaciones se anahizan con la
expresion para determinar asentamientos, expresiones que se utilizan para las cimentaciones
superficiales.

La colocacidén de instrumentacion se justifica cuando se tienen edificaciones con peso unitario
mayor de 5.0 /m’ o que se requeriran excavaciones de mas de 2.5 m de profundidad y en las que
especifique el Departamento.
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Cabe aclarar que el factor de seguridad a que se hace referencia en este trabajo, al analizar la
estabilidad de las estructuras del capitulo 2, tiene el significado tradicional que se le da en la
mecanica de suelos (relacion entre fuerzas o momentos resistentes entre las fuerzas o momentos
actuantes). Si se¢ usan los conceptos de factores de carga y de resistencia, expuestos en el RCDF, se
recomienda que el factor de seguridad sea equivalente a la indicada en términos de factor de
seguridad.

Para el disefio se recomienda iniciar con el conocimiento previo de la estratigrafia y propiedades
fisicas de los suelos del sitio donde se pretende la construccién. En el capitulo I, correspondiente a
la informacion que se requiere para el disefio, se presenta la forma de obtener tal conocimiento.
Ese capitulo se divide en dos partes, la primera; exploracion y muestreo, contempla las diferentes
etapas que se deben seguir para la exploracidon y con esto conocer la estratigrafia del sitio. Se
presentan correlaciones empiricas que se tienen con los penetrometros (penetracion estandar y cono
eléctrico); correlaciones que sirven de ayuda para obtener algunas propiedades fisicas de los suelos y
realizar un disefio de caricter preliminar. En la segunda parte de este capitulo, correspondiente a las
propiedades fisicas de los suelos, se describen las propiedades que se necesitan de los suelos para el
disefio de las estructuras.

En el capitulo 3 se presenta la instrumentacion. El capitulo se divide en tres partes; en la primera se
describen las generalidades, la importancia que tiene la instrumentacion para confirmar la seguridad
del disefio, las variables que se miden y la periodicidad de las mediciones, en la segunda parte se
describen los tipos de instrumentos que con mayor frecuencia se utilizan, enfocandose a la medicion
de los esfuerzos y deformaciones, en la tercera parte, con apoyo de casos practicos, se presenta la
medicion e interpretacion de los resultados obtenidos con los tipos de instrumentos que se
describen. )

Finalmente, como comentario adicional se menciona lo siguiente:

Es triste saber que actualmente a los estudios de mecdnica de suelos no se le dé la importancia que
se le debe dar. Existen varios especialistas que han desviado sus intereses y descuidado totalmente la
calidad de estos trabajos. Existen algunos que disefian con exploracion del sitio limitada que queda
fuera de lo que establece el Reglamento de Construcciones del Distrito Federal. Olvidando que de
la calidad de un estudio de mecénica de suelos depende de la calidad que se tenga de los trabajos de
exploracion.

Para evitar consecuencias, en tiempo y en costo, es recomendable evitar dejar fuera su honestidad,
su integridad, dignidad y dedicacion, y tener ademas presente que debera servir primordialmente a la
sociedad mexicana a la que pertenece, dandole la mayor importancia a la seguridad, salud, bienestar
publico, proteccion del medio ambiente y al mejor uso de los recursos disponibles.
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ANEXO A. LISTADO DE PROGRAMA DE COMPUTADORA, EN LENGUAJE BASIC,
FARA EL CALCULO DE DISTRIBUCION DE ESFUERZOS VERTICALES.,
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00 L8

ILL0 BI=3,14152285¢%

1020 DIM XR(25;,YR{25),8IT(25},PR{25,3C;,RE{¢5,30), ZR(4C},ESF; 5,300, 4L 130}
L1030 DIM XL{3C),YL(30),ALFA(30),A(30),B(30),PS5(40),DE(3]), TUESF {40!

1540 DIM ArS{25,30),RA{25,3C),GA(3C),CE(30:,CARGA(30!} .

1050 DIM HEFC(30,30),NA{35),XxB(50),YB(50,XV(30,30),¥YV{3C, a0}
1060 DIM NV{20),P2{40)

1070 PRINT ™ * ++*PROGRAMA ASPOGRA®***"

2388 PRINT

1085 PRIKT " ACTUALIZADO EN TICIEMBRE DE 1984 "
1082 pRIXNT

iCe5 PRINTMESTE PROGRAMA CALCULA LOS ASENTAMIENTOS POR CONSOLIDACION EK VARIOS™
1220 PRINT™ PUNTOS DE INTERES POR CARGAS REPARTIZAS EN AREAS PCLIGONALES.™

.0 PRIKRT" Zi SUBSUELD ESTA CONSTITUIDC POR VARIOS ESTRATOS CON CURVASY
1220 PRINT™ CDOMETRICAS DISTINTAS."
~130 PRIRT

1240 PRINT™  LOS DATOS ESTRATIGRATIZOS SE OBTIENEN DE UN ARCHIVO FORMAZD POR-

L1250 PRINT" EL PROGRAMA <ESTRAT.BAS>, Y LCS5 DATDS GEOMTTRICOS ¥ DE CARGAS"

«26C PRINT™ POR EL ARCHIVO FORMADO POR EL PROGRAMM <GEOCAR.BAS>"

1150 PRIKT

=180 PRINT® E
s

£ PROGRAMA TAMBIEN CALCULA LOS ESTUEZRZICS USANDD UNA DE LAS™
L19C PRINT"

8T
ISUIENTES ECUACIONES: "

1200 PRINT" BOUSSINESQ (1}, WESTERGAARD CON NU=C.35 (2)," )
3213 PRINT™ = FROHLICH CON Ka=2 (3} O FROHLICH CON KA=4 {4} * .
1220 PRINT

IZJQREM"""'"".""".""""""""'

1240 REM

1250 REM *+**VARIARBLES USADAS*~<~

1260 REM

.270 REM NP : NUMERO DE PUNTOS DE INTERES.

2280 REM XR,YR : COORDENADAS DEL PUNTO DE INTERES I.

129C REM NC : NUMERO DE ESTRATCS.

1300 REM HL : FRONTERA SUPERIOR DEL ESTRATO J.

1310 REM GA : PESC VOLUMETRICO EFECTIVO J.

1320 REM c : COEFICIENTE DE DESCARGA EN CURVA ODOMETRICA J.

133C REM NA& : NUMERO DE PUNTOS DE LA CURVA ODOMETRICA J.

1340 REM PR,RE : PRESION Y RELACION DE VATIQS EN CURVA QDOMETRICA J.
2350 [EM OH : ESPESOR DEL ESTRATO J.

2280 REM NR : NUMERO DE AREARS DE LA POLIGINAL.

1370 REM CARGA : CARGA UNITARIA DEL AREA K.

1380 REM NY : NUMERQ DE VERTICES DEL AREA K.

2280 REM XV, ¥V : COORDENADAS DE LOS VERTICES DEL AREA K.

1400 REM
:‘.':‘.C'REH'""""""""""'""""""'
1420 REM

1500 INPUT"DIGITE LR OPCION <1, 2, 3 O 4>";0PCI
1508 PRINT

151C INPUT"NUMERO DE PUNTOS DE INTERES " NP
155 PRINT

1520 PRINTTCOORDENADAS X,Y PARA CADA PUNTC DE INTERES "
2530 FOR I=! TO NP

1540 INPUT XR!(I),YR{I}

1530 NEXT I

2533 PRINT

.560 INPUTTNDMBRE DEL SONDEC™; NS

_570 QPEN "7, 81 ,NS

2580 INPUT #1,NC

1590 FOR I= 1 TO NC

600 INPUT #i,HL{(I)

S6L0 INPUT #l,GA(I}

2C INPUT #1,CE(I)

Z INPUT &1, NA(L)

G FOR K=1 7T NA(I)

C INPUT #.,FR[I,K!,RE(I,K)

0 NEXT K

680 NEXT I

1690 INPUT #1,EL(NT +1t

1700 CLOSE 41

L7103 FOR J=1 TO NC

1720 Ie3*3-2:DH=HL({J+1)-HL{J!

1730 ZR{I}=HL(J)=DH/E

2748 ZR(I+1)=HL{5)+DH/2

[

mih v

EREE

(=
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ZRI-2)=m3L {1, ~3"25/6
NEXT J

NE=3*NT

PRINT

INFUT"NOMBRE DEL ARCHIVO GEOMETRICO Y DE CARGAS";MS

OPEN "I%, #2,M5
INPUT #2,NR

FOR I=1 TO NR
INPUT #2,CARGA(I)

> NPT A2,NV{I)

FOR J=l TO NVI(I)

INPUT #2,XVvi2, I}

INPUT A2,YVI{J, 1}

NEXT J

XVANV(IN=1,I)m XVII, D1 YV(NV(I)+l, D)=YV{], I}
NEXT I

CLOSE #2

CLs

PRINT"UN MOMENTO QUE ESTOY CALCULANDC"
FOR II=] TO NR

QU=CARGA (I}

FOR JJ=1 TO NV(II) +1

XL{S3J) =XV (JJ,II}:YL(JJ)=YV(JJ,I1)
NEXT JJ

PRINT : PRINT "VOY EN EL AREA NUMERO™; II
FOR I=l TO NP

PRINT “ PUNTC *; I

XP=XR(I)

YP=YR(I)

FOR Ji=1 TO NV (II)+1

XB{JJi=XL (JJ)-XP?

YB(JJy=¥YL (JJ}-YP

NEXT 2

FOR JJ=1 TO NV (II)

FF=XB {(JJ} ~ YB [(JJ+1)1-XB(JJ+l)*YB(JJ)}
CC=XB (5J)1 = XB (JJI+11+YB(JJ) * YB (JJI+1}
IF FF>0 THEN 2150

SS=+1

GOTO 2160

SS5=-1

IF CC><0 THEN 21890

AF=p1/2

GOTO 2220

AF=ATN(ABS (TF)/CC)

IF AF>D THEN 2220

Afe AT+PI

Rl=SQR(XB(JJ) ~2+YB(JJ)~2)

R2=S5QR (KB (JJ+1)"2+YB(JJ+1)"2)
L=SQR((XB(JJ+1})-XB{JJ)) "2+ (YB({JJ+1)-YB(JI5})"2)
HwRI*R2*SIN(AF)/L

IF H=0 THEN 2780

IF RI<RZ2 THEN 2310

> RAX«R.

RIN=R2

GOTO 233C

RAX=RZ

RIN=R1
D=RIN-RAX*COS (AF)
<F D>Q THEN 2370
SP=-l

GOTO 2380

S0ul

FOR J=1 TO WF

IP=ZR (]}

An=ZP/H

Ti=AIN/ZO

TZ=RAX /P

Ci=RIN/H -.000001
22=RAX/HE~. 000021

IF OPCI>1 THEK 2520
REM BOUSSINESCQ
BleSQR{(Q1"2-1) /(T1"2+1)
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i

B2wSCRI(G272=17/(T2°2-+11:

TLS=SSYQU/ (27211 " (AF-SP ATN (B1)-ATN (B2}~ (SP*BL-B21 / (A3~ 2-1 1
TST (I, Ty=EBF I, JY+FAS

SITT 27N

[V S

[ Y+

22 T oPLI>Z THEN 2€20
3C REM WESTERGAARD CTCN NU=(, 35
4C QI=RIN/H =.COCC0I
3¢ ny=. 3%
BC KK=SQR{({1-2"KU)/ (2-2*NU))
T WleKKYSQR({QL"2-1}) /(KK 2+T1"2}))
3 h2=KF'S"R’{"‘""2-" }/(KK*2-7272) !
9% FAS=SS*ZU/{2°PI) " (AF-SP ATN(W1I-ATN(W2!)
3 PS‘ I, JI=EETII,2)~FAS

ST 2‘7"

2T QFTI»3 THIN 2720

SEV TROKLIZE TOW Ka=2

GL=RIN/H -.2003C1

EI=S5QRI{gI -1

=8OR (Q27Z-1!

TAS=SS*0U/ {27FI)* [1/SQR (AR 2+21 1% (SPeATN(EL/SOR (AA2+1) 1 «ATN (E2/S0R AR 211,
T8F{I,J)=E5F.I,0) ~FAS

GoTC 2770

REM FROELITH CIN KA=4
QL=RINJE =-.500001
Simi3TARTZ-2:/SCR(AASZ+L1 ATNISOR (Q1°2-11 /SQR(AR*2-1 1 +50R (2 ~2-1 /(T2 Z-1)
Gi=RISN/E - 280001

GZ={3*AR“2-2)/SOR{AR2+L1! *ATN {SQR(02°2-1) /SQR(AR"2+1) -5QR(Q2°2-1;/(T2*2+1}

] L) S Oy O O O Ty Ty Ty T O ERER LR AR R DY A L
B (AU N PURN N ST & VNN IO N (O Y I PY O N
.ﬁnc)mr)”urnr'lF.)ODOQDOur.\nu:tn{}d.‘»(.}ﬁ|‘)r)r)()r.nnn

1

? TAS=SS U/ (4*PI}* (1/(AA"2+1))* (SP*G1+G2)
7 ESF(I,Jy=ESF({1,C}+FARS

7 NIXT J

? NEXT 2C0

7 NEXT I

KEXT I2

SRINT

REI¥ SUBRUTINA MIASEN
TSF I=L TC NP

l\;NNNMNNMMMt'\JrJNN!\»NNNMN!-!NNMNNNMNMA [ A N

€Y S U D (D

LL=NC

7% J=1 TT KF

bus

IP=ZR{J}

FOR Kwl TC LL

Per+GA (KT (EL [KE) -HL (¥

IF [2P<MLKK'} THEN 3110

NEXT K

S2TC 2360

P=E-GA K" * [HL{KK) -2}

TUESF=ESE (I, J)1+P

NaNA K

FOR L=l T3 MK

IT(P<PR{K.L)) THEN 319C

NEXT L

BRIKT

PRINT TPRESION MAYOR A LAS DEFINIDAS EN CURVA ODOMETRICA"™:J
RINT "PUNTC NUMERO ";I; ™ COORDENADAS *:
PEINT USIKG™a#d. a8 #0387 XR(I},YR(I):
PRINT ™ PRESION ="

DRINT USING a#ts H4":P

P=PR (¥, MN)

GITC 322T

IF > THEN 3227

FRINT

PRINT"PRESION MENOR A LAS DEFINIDAS EN CURVA ODOMETRICA™:J

R P bt

LI TN VLR 23

[FEANAREEARES NAN SN SIS N N0t
F T DM 14 C1 3D €P € € CF LN € €3 (D €3 €3 03 00 03 03 43 K

e

LS S R

S o o e G A8 b G B T a0 D DD

[ N B I Y (R /]

Foder 1l Lad Lo bed G L0 dad b Lo L) B2 ) Cad G et ) B L G L 1 L

LR I R I

[T S PY IR VYRR P B V% N U I VI VU PV I OV Ry PE R % RN i UV

g

3

G

¢
136 FRINT "PUNTC NUMEIRC ":I: " COORDENADAS ":
L5 PRINT USINGThes o9  ded O8" XR(I;, YR{I):
L%E " PRI

L33 UEINGT 4w _#g" ;P
232 Ltar-2
233 RE(¥, LU= {{BE{K,L:-REIK, LU ) = (B-PR{K, LU 1} /{PRIK, Lr =FRIK, LV
Z4C L=l TC MM
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S I {TUEST «<PRIN,LIT THEN 3280

T ONEXT L

£ FRIN

T OPRINTTPREESICH MAVOR A LAS DETINIDAS EN CURYA CDOMETRIZA™:

FINT
PRINT USINGT#s#_ 3% fSpd 6g":XR(I!,YR{I);
4 T

£ "PURNTC NUMERC ":;I; " COORDENACZAS *;
.
£ PRINT " PRESION =7";
L PRINT USING ##3% #37;P
I TUESF=PR (K, MN;
€ G27C 32325
¢ ZTiL>yTHEN 332¢C
4
3 "PRZSION MENOR A LAS DEIFINIDAS EN CZURVA ODOMETRIZA™: S
£ "PUNTS NUMZIRC "I " ZOORDINALAS M
T2 T USINZ"=xs s¢ E8: a7 ¥R {1, YR{I);
PRINT " PRISIIN =";
PRINT USING"=##% w¥”;P
TUESE=PR K, L,
=z
IT(P»TUESF) THEK 3350
Llml-

VO=RE (K, L7 = {RZ (K, L} =RE{K,LUC) ) * (TUESF-PR{K, LU} )/ (PR(¥, L) =PR(K, LU
GCTC 336G

VO=VA-CE (K1 * . 43429 LOG{P/({TUESF+.0C.L})

DR{JVv=[VR-VO) / (1+VR)

NEXT J

K=

FOR J= 1 TC NF
LP=ZR(J)+EIT (1
IF{ZP<HEL(LiL~1)} THEK 3440
LUsll+l

HEFZ!I, J)=HELIL0O)

GOTO Ass¢C

IT{BELIIK)<ZP! THEN 348C

P O N S O T R PP W I W R P T R P BT Y I PR B S B o L B L L R B B )
S L oas L B b T3 g D o0 Ty Oy LN A L R I ) D (D D AT D ) O M D R n LR e e

NI RN CN EI AN Y L O3 A O AN N DY IO e Oy T

20 tad b Lud Ead ok Ao Lad had CaF €aF S Lok G Lo o) Lo Lo W W ) a3 Ead B3 Gad Eab war Rad Do G Gar Gad 2d 400 a0 63 10 Gad faf L L 1 dd L) Wt L G L ) L L

H )= {ZRIJ)+ZR(JU ) F2+SIT (I}
4 ]
4z >8ITII)) THEN 353C
i9
£ [IK)<IP' THEN 3480
81l BEFZII, 1 =5IT(I}
228 30TC 3550
230 HEFT(I, D)= EL(IK!
55C Kel
gel oy
$ED LymKTel
£71 Lwveliel
380 HEFS(I, LUvaBLILV;
£30 FOR Jel TZ NF
€30 JUalel
LT AIS!I,J)=!HEFZ(I,JU}-HEFC(I, S} *DH{J)

EXT S

V=Nl

ARLZ,LV) =0

FOR J=1 TO KF

Jo=NFel=0

Lell-l

AR, ISV =ARI, LUV -ADS (I, 35}

NEXT J

FIN DT MIASEN

NEXT I

PRINT

INPUT "DESEA VEP LCE DATOS EN PANTALLA {15/N) ":RS$
IF LEFTS (RS,1:="N" QB LEFTS (R§$,.)="n" TEEN 6372

o B

”vl\ulti(|-,)('l:\(:(:(ll)gni‘)(.‘l(llll)l_ll'nl

3
g
<
g
¢
£

REM

[ IRT T N) 1)

]

gt M L B b

3
2
2
2
3
2
3
3
5
3

11N M

[EE R RS FEREENEEREE XS RES!’"-"‘\OS FEREEE R RN IR XN A

CLTAD
TC KNP

PUNTC NUMERZ ";I:; - COORDENADAS "
T OUSIKG sk wd sek K" XR(TI,YR(I

b

A e dr Ex o da o
2 M M
L}

0y (n

PRINT ™ PRESICH INIZIAL = " USIRG"##&8.s¥7.F




3837
45435
4852
4663

PRINT
PRINT
MAX =
MIN =
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STRINGS TC, "
8T, 1}

ESF{l, i}

PROFUNDIDAD

4870
4BBC
4890
49CC
4520
4928
492¢
4327
4928
43%3C
434C
4531
4532
4837
4831
4983
521¢
5015
5016
5017
5018
SC5C
36
378
3380
2282
s08z
5084
5085
5080
5085
5099
SL5E
5172
5273
£-73

FOR J=i TO KF
P2lCr=SIT{I) ZR(J}
PRINT JSING"

-
a

LLE Y
TSF{I,Ji>MAX THEN MAX=ESF(I,J) ELSE
NEXT J
INPUT 7
CLs
SCRZEN 9
WINDOW (-20,-200-(€20,320)
RA = MAXY - NMINM

S5C = £5/RA

BRINT
PRINT
PRINT
PRINT
PRINT
VA = MIN

PRINT TAB(E!;
ESCY=240/ (EL{NC+1)-H
ESCX=520/RA— -
XD=565:1XI=45

FOR J = 1 T0 10
PRINT USING"™ #44_84¢";VA;

VA = VA - RA/S

NEXT J

VERE= HL (1!

FPROFE= HLI{NZ+I)-HL(I}

REM PRINT USING"###.84";VERE
FOR J = 1 TO 1B

PRINT USING #s#. #4¢":VERCZ
VEAE = VERE - PROFL/17
NEXT J
FOR J =

TECLEZE <ENTER> PARA VER LA GRATICA DE E

g

USING™Ss® 6h

ESFUERZC EN PUNTO NUMERC “:I:
ke #R" AR (T),YR(I)

COCRIDERADAS *;

L{zyy

- TO NFP-I

LINE (XD, {255~ {HL(J}=-HL{1))*ESCY})
ZINE (XD, {23C- (KL{NC-1)-EL(1))*ESCY))
LINE (XI, (25C-(HL(NC+1)=HL{1})}*ESCY)}
Z3D=ESF{(I, J!-MIN
€ ZSI=ESF{I, J-1}-MIN
PEDR250-82(J) “ESCY
PEI=250-pP2{J+1) *ESCY
LINE (XI-ESDESCX, PED)
NEXT O
PRINT
INPUT
fapdh.
FRINT
PRINT PUNTO NUMERO “;I;
PRINT USING™ #44 . #4
PRIKNT

PRINT 7

PRINT STRINGS(70,"_"}
MAR = AA(I.1)

MIA = AR(I, 1)

TOR J=1 TQ KI

PRINT USINGT

IF AR{I,Ji>MAA THIN MRA=sARIT, )
NEXT J
INPUT 7

—~
Lo

RAA =
SCR =
PRINT
PRINT
PRINT
PRINT
SRINT

(XZ, (250~ (HL{J)-HL{1))*E5CY¥)),4
(Xb,250),2
(XX.250} .2

int
[ *

in
sy
B I |
N

«
1)

78

{XKI+ESI*ESCX,PED),3

EN LR

a4
€1 WOy WO

TECLZE <ENTER> PARA VER RESULTADOS DE ASENTAMIENTOS™, PS

"~ COORDENRDAS "
#80 _R#7MR(T),YR(T)

Angp N g ds W W Ln oy tnn

W OWw W DO -

PROFUNDIDAD ASENTAMIENTO"

(22 2% 17 Fee BT HEESII, 51, ARLI, S}
ELSE IF AAR(L,S1<MIA THEK MIA=AA(I,J)

PR RIS NI R R R P

e o L B R MR
O WO O oin w b

TECLEE <ENTER> PARA VER LA GRATICA DT ASENTAMITNTCS",PS

MAA - MIA
ES/RAA

S o M A

[ I N |

W AP e L RSO = O

n

CSING”

ASENTAMIENTO EN PUNTO NUMERO ";I; " -~ CIDORIENAZAS “:
#6084 #dp BT XRIINLYR(ID
MIA

TAB 5 ;

B

PRINRT

LB R R R N R T O R P L

Fa 3 B AR R B R R R BB

m o J
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INC=L)-HL{D))

FOR 7 = 2 72 .2

PRINT USING"™ #a#4.464";VAL;

VAA = VAR - RAAL/G

NEXT J

VER = HL(1)

PROF= HLINC=1:!-HL{)

FOR J= 1 TC 18

PRINT USIKG™ ###.4e";VER

YER = VER - DROF/17

KEXT o

FOR & = 1 70 N7

LINE X[, :250-(HL{J'-HL(1}))*ESY}) - (X1, (250~ (HL{Y-HL 1 *ESY" .4
LIKE (XD, (250~ ({HLINC+1!=-KEL:!1}} ESY}} - (XL, 2500, 2

LIRE (X1, 1250-(HL(NZ=1}~HL{1))*ESY!) - (XI,259),2

ISD=AR{I, J)=-MIp

ISI=AR!I, T+ -MTIA

PEDm25Q0-HETZ (T, ) *E8Y

PEI=250~HEFC (I, 5~1)*ESY

LINE (XI-ZISD*ESX,PED) -~ (XI+ESI*ESX,PEI}.3

NEXT °

PRINT

$36C INPUT TECLEEZ <ENTER>» PRRA CONTINUAR™, PS5
53€i CLs

5370 PRINT

5380 NEXT =

3390 PRINT

€970 INPLT ® DESEA CREAR UN ARCEIVO DE RESULTADOS (S/M) ":R$
€980 IF LEFTS [RS$,1)="N" OR LETTS (RS$,.)="r" THEK 7870

€¥20 PRINT

7038 INPuUTH NOMBRE DEL ARCEIVO DE RESULTADOS";NS
7317 PRINT

7C2C OPEN *C",#3,KNS

7C3C FOR 1=1 =0 NP

7035 PRINT #3,

JC40 PRINT #3." PUNTO KUMERO ";I."- COORDENADAS"™:

7021 PRINT #3,USTNG™ sk 4% BEd BETCXR(I),YRII)
TO4S PRINT 3,

TL4E PRINT #3, PRESION INICIAL
T NIeKEsl

8% PRINT a3,

TU85 PRINT ¢z, ¢ PROFUNDIDAD ESFUERZC”

T0€%5 PRINT #3,

T3TC REM PRINT #3, STRINGS{35,"_")

“JBZ MAX = ESF(I,l1)

7032 MIN = ESF({I,1)

TIIZ QR Jw=l TD NP

LI P2iy=SITII I+ ZRIOY

TLZZ PRINT #3,USING" SR, 0 *8) $8".P2(J5) ,ESF{I,.

N s AP IR aap g e e dn dn Lndn L LR onoWLh G O 6 O

PO U VY I TN S W R B P 0 RV R Y R L P I PE I PO U VI SO N G Y

A L L e L BRE R RS RS R Y O ER D (D 0D €Y £ WD A D
CHIAM Ry 4 0 AN < Un S O 3 - B LR D B L R

[}
L
L}

T USINGTERES WP

7233 IF ESF!I,J3)>MAX THEN MAX=EST(I,J! ZLSE IF ESF(I,Jr<MIN THEN MIN=ESF(I.J)
Tl4D NEXT S

T3ET PRINT #3,"

7335 PRINT a3," PUNTO NUMERO ":I

Y360 PRINT 43,

S330 PRINT #3,° PROFUNDIDAD ASENTAMIENTO"

7335 PRINT #3,

T320 REM PRINT #3, STRINGS (35,"_*}

TII0 MAA = 2A(I,IM

Tall MIA = ARIILL:

T337 TOR J=I TC NI

457 PAINT 3 USINST LL L ] ] SUN R@ " HETT(I, O, ARIL, D
TAIL IF AA(L, 0 >MAR THEN MAA=ARII,J)- ELSE IF AAII,J)<MIA THEN MIA=AR(I,J)
T4ED BEXT C

T4%2 RKEXT I

“237 CLE

Tzl PRINT

TE€Z7 PRINT " FUE CREADO EL ARRCHIVO ™:" < ";N5;" » "
“E£8{ PRINT

TE3T PRINT ¢ ~TETLEEL <ENTER> PARA SALIR! "

&3¢ END
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