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“A cualqmera, pues, que me oyere estas palabras y las pone en practlca. lo comparare a un hombre prudente
que edificé su casa sabre la roca.:Descendid la lluvia, vinieron rios, soplaron vientos y golpearon contra
aquella casa; pero no cayo, porque estaba cimentada sobre la roca.

Pero a cualquiera que me oye estas paIabras y no las pracnca. lo camparare aun hombre insensato que

edifico su casa sobre la arena, Descendié la lluvia, vinieron rios, soplaron vientosy dieron con impetu contra
: BRI aquella casa; y cayo, y Jue grande su ruina’.

Mateo 7:24-27



"La profesion de los ingenieros civiles, sefiores, es la mds bella, porque es la mds
humanitaria y la mds itil, porque es necesaria al adelanto y la civilizacion"..

A mqnib Tbrrés Torrya, 1868



Introduccion.

El ingeniero tipificé al siglo XX y no se puede concebir este nuevo milenio
con la ausencia de su figura. Sin su ingenio y sin sus aportaciones basadas
en el desarrollo y la acumulacion de tecnologias y conocimientos
cientificos, no se hubieran desarrollado los procesos de planeacion y
construccion de los sistemas que han servido para mejorar nuestra
existencia material y jamas se hubiera alcanzado el nivel que posee ahora
nuestra civilizacion, la civilizacion contemporanea.

i.1 La ingenieria civil.
La ingenieria y el ingeniero civil.

El abasto de alimentos, agua, combustible y energia; las redes de transporte,
comunicacién y defensa; muchos de los. instrumentos que ayudan a curar
enfermedades y algunos que prolongan la vida; los aparatos domésticos; estas
y otras muchas comodidades, como el abnr la llave del lavabo para tener agua
con temperatura agradable Yy que se vaya tan rapxdamente como llegd, son los
frutos de la ingenieria.

La palabra ingenieria deriva del latln mgemum, que significa capacidad de
discurrir e inventar. Tratando de dar una definiciéon que exprese lo que es la
ingenieria he tomado la siguiente: "conjunto de conocimientos cientificos y
actividades regidas por ellos encaminadas al aprovechamiento de los recursos
de la naturaleza".?



Una de las definiciones mds antiguas de la ingenieria estd comprendida en el
acta fundacional de la Institucion de Ingenieros Civiles ingleses, de 1828,
tomada de Thomas Tredgold y que sefiala a esta profesion como "El arte de
dirigir las grandes fuentes de energia de la naturaleza para el uso y
conveniencia del hombre".?

La evolucion del profesional hizo que la definicion de 1828 fuera rebasada.
Una nueva concepcion del ser de la ingenieria, concebida por Kirby, Darilng y
Kilgour, fue sefialaba como: "El._ arte de la aplicaciéon practica de
conocimientos cientificos =y empiricos para el disefio, produccién o
perfeccionamiento de diversas.especies de proyectos constructlvos maquinas
y materiales para el empleo y satisfaccién del hombre".

Los que hacen y practican la ingenieria se llaman ingenieros. Un ingeniero, a
diferencia de un cientifico cuya meta es el descubrimiento de nuevos
conocimientos, sean o no utiles, es la persona que se esfuerza en que el saber,
viejo o nuevo, sirva a las necesidades de la humanidad. El moderno ingeniero
no encaja en un molde absoluto: es cientifico, inventor, técnico y contador de
costos, y casi siempre especialista en su campo. Un ingeniero debe ser buen
vendedor, pues a menos que pueda convencer a no ingenieros de que sus ideas
son buenas, sus empeifios se perderan. El ingeniero es ahorrativo, no tolera el
desperdicio, sin embargo, no es avaro. Busca conservar los recursos naturales
y protegerlos para provocar el menor impacto en ellos. El ingeniero moderno

es protector del ambiente.

El concepto de ingeniero ha evolucionado con el tiempo. De ser un
improvisador guiado por la observacion y la experimentacion, se fue
convirtiendo poco a poco en un profesional que solucionaba problemas
técnicos aplicando conocimientos cientificos y asociando todo esto a la
sistematizacion, la organizacidn, la eficiencia y la economia.

"Es el ingeniero el que por ejercicio natural de su profesion estd siempre en contacto con las clases
humildes y alterna a la vez con los mds selectos cuerpos sociales. por lo cual es el que conoce mas
a fondo las necestdades de la colectividad y el que puede resolverlas con mads facilidad cuando le
toca escalar un puesto publico".’ .

Revista de Ingenieria afio de 1931. . ek
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Enfocando la vista al mgernero cw11 se puede decu que éste ya no es mas ese
hombre del cordel y la plomada. Los ingenieros civiles modernos trabajan en
equipo y suman a las tradicionales herramientas, refinados instrumentos y
avanzadas tecnologias, que, por cierto, no les impiden el contacto directo con
su obra, el vinculo estrecho con la naturaleza y el aprovechamiento racional de
los recursos en beneficio del hombre.

Surgimiento de la ingenieria civil.

El hombre del neolitico, el que empezé a cultivar la tierra, se vio obligado a
permanecer en el lugar de sus plantaciones. Por lo tanto se empezd a
congregar en aldeas y estas al crecer formaron pequefias ciudades. Estas
ciudades tuvieron los mismos problemas que han tenido siempre todas las
ciudades y las personas que se encargan de resolver sus problemas son los hoy
llamados ingenieros civiles. El hombre empezo a vivir en sociedad. Es cuando
nace la civilizacion.

s age Py . . . 6
La civilizacion misma depende de los ingenieros.

El ingeniero recibié su nombre hasta la Edad Medla cuando los escritores
latinos llamaron mgemators a los constructores de arietes, catapultas y otras
maquinas o "ingenios" de guerra. Junto con el sacerdocio y la milicia fue una
de las primeras profesiones en surgir cuando el hombre alcanzoé la civilizacion.
Muchas de las mas grandes obras de ingenieria fueron planeadas y ejecutadas
en las remotas brumas de la antigiiedad. Los "jefes" de esos dias contaban con
los instrumentos y artificios mas simples y dependian sobre todo de la mano
de obra. Asi y todo, mediante diques controlaron rios amenazadores y con
canales de riego transformaron desiertos en vergeles. Hicieron también
carreteras y sistemas defensivos, levantaron templos y altivos acueductos, y
coronaron montafias con ciudades de piedra. Algunas de sus creaciones,
maravillas del mundo antiguo, todavia causan asombro.



Los romanos los mds grandes conslruclores de la angzledad Iograron dotar a Roma con agua. la
; cual se transportaba por acueductos y se distribuia_en las fuentes'y barios publtcos y pnvados dela
: S cmdad por medlo de tubertas sublerraneas de plomo v barro.”

A ,partir,:de la Edad Media, se aceleré la marcha de la ingenieria hasta que,
“hacia 1750, la tecnologia estallé y comenzd la Revolucién industrial. Durante
los siguientes 100 afios los ingenieros idearon maquinas impulsadas por vapor,
construyeron fabricas, hilanderias, fundiciones, y enlazaron los continentes
con canales de navegacion, carreteras y ferrocarriles. Cuando en la segunda
mitad del siglo XIX se empezo6 a aprovechar la electricidad, se iluminaron las
ciudades. Luego, la voz humana se transmitié a través de kilometros. Estas y

otras muchas hazafias destacan como monumentos de la Lmagmacmn destreza

y perseverancia del ingeniero.

La ingenieria civil, tal como se conoce hoy, nacxo en la segu ‘{da mltad del«-y

k constructor del faro de Eddystone, se auto nombro por pnmera v‘ez ! mgemero
: c1v11" 8 : : 8

Seminario de Mmerxa el 1° de enero de’ 1797.°

La ingenieria civil mexicana.

Pero antes, cuando sucedié el final de los tiempos, cuando la conquista del
nuevo mundo, aqui, en Mesoameérica, los espafioles impusieron su cultura y su
técnica. Pero las técnicas ideadas por los indios para los problemas de
inundaciones y cimentaciones que siempre se habian resuelto en estos
territorios tuvieron que ser utilizadas de nuevo. Los espafioles encontraron una
civilizacion tan avanzada que en las Cartas de Relacion de Cortés y en otros
escritos de frailes se describen “‘obras de gran magnitud” y, “la disposicién de
las numerosas ciudades que emergian de en medio de los lagos”.



Una obra de "ingenieria hidraulica” prehispdnica fue. dice Bernal, la construccion del acueducto
de Chapultepec. Cuando los esparioles lucharon por la toma de la ciudad cortaron el paso del agua
a través del mismo v Tenochtitldn no recibié mas agua dulce hasta el final de la guerra.’

Fray Juan de Torquemada cuenta que el Rey de Texcoco, "gran constructor",
acudio al llamado de auxilio de Moctezuma para solucionar el problema de las
crecidas de los lagos que provocaban inundaciones. Con la direccién de',
Nezahualcéyotl y la ayuda de los reinos vecinos se construyd y mantuvo un”
gran dique el cual atravesaba el lago de Texcoco, dique que ademds de
proteger a Tenochtitlan contra las inundaciones, también resguardaba las
chinampas al impedir que las aguas saladas del lago se mezclaran con las
dulces.!' Esta fue una de las primeras obras de ingenieria sanitaria en

Ameérica.

Asi pues, la ingenieria civil mexicana es la herencia tomada por los espafioles
de los griegos, romanos y de los arabes. Es ademas, la conjuncion del
encuentro de dos culturas, la del viejo mundo y la del nuevo. Actualmente esta
a la vanguardia de técnicas como la mecdnica de suelos, que se desarrolla
principalmente en un enorme laboratorio que es el suelo de la Ciudad de
Meéxico. El suelo de este lugar estd compuesto en su mayor parte por agua y
los pobladores de la Ciudad de México, desde su fundacién en 1325, han
tenido que enfrentar los problemas de la baja“’ capacxdad de carga y la
consolidacion del suelo, entre otros.

i.2 Breve reseiia de las cimentaciones.

Existen algunos edificios que en general son conocidos ‘por el publico de la
Ciudad de México y que deben su fama a los efectos de hundimiento,
emersion o desplome, sufridos en parte por su tipo de cimentacion, y en parte
por los efectos de movimientos sismicos y consolidaciéon del suelo de la
Ciudad de México. Deméneghi, en sus Apuntes de Cimentaciones,'? relata
que, segun investigaciones de Mazari, el Templo Mayor fue cimentado sobre
un relleno de 11.6 m de espesor que se construy6 en el lago, donde sobresalian
5.5 m de tierra fuera del nivel del agua. Sobre ese reileno se desplanté el
Templo Mayor, el cual sufri6 una notable inclinacion al no ser esta una
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El profesor A. Demeneghl narra, que segun mvestlgacmnes del Dr. Tamez, en
1573 el alarife Mayor Claudio de Arciniegas, inicié la construccion de la
~ Catedral “de ‘México.'> Este edificio estd cimentado sobre una reticula de
“estacones, que no son otra cosa que pequefios pilotes. Sobre estos estacones se
colé una losa de espesor variable sobre la cual se desplantaron los muros. En
octubre de 1907 el asentamiento diferencial maximo era ya de 1.5 m, situacion
que fue empeorando con el paso del tiempo. Este efecto fue en parte detenido
al iniciarse la recimentacion del edificio, obra necesaria para salvar este
monumento.

En 1899, Tellez Pizarro'® escribe sobre las caracteristicas del subsuelo de la
- Ciudad de México y da a conocer sus puntos de vista sobre los diferentes tipos
de cimentaciones que se habian utilizado hasta entonces. Cuenta acerca de lo
que €l consideré el poco efectivo disefio de cimentacién usando pilotes de
friccion y escribid ejemplos que avalaban su afirmacion. Asi nos habla, de
entre otros edificios, del actual Palacio de Mineria, cimentado sobre pilotes, el
cual habia sufrido tales desperfectos ya en 1899, que tuvo que ser reparado
constantemente. A la fecha, mas de 200 afios después del inicio de la
construccion de este edificio, se pueden apreciar sin ninguna dificultad los
efectos que ha sufrido éste.

Tellez Pizarro también apunta que la Penitenciaria del Distrito Federal fue
cimentada igualmente sobre pilotes. Y nos dice que su constructor, el general
Quintana, quedé muy contrariado al ver las cuarteaduras y desperfectos que
eran resultado de los hundimientos sufridos por la estructura durante su
construccion.

En la primera mitad del siglo pasado se habia empezado a construir en la
Ciudad de México el monumento a la Independencia en la Plaza de la
Constituciéon.'” Los ingenieros mexicanos Garcia Conde y Francisco Hidalga
proyectaron y dirigieron las obras. Una excavacién de 2.70 m de profundidad
fue realizada, la cual no pudo hacerse de mayor profundidad debido a las
inconveniencias de trabajar con la presencia del nivel de aguas freaticas. Antes
de proceder a hincar los pilotes, consistentes en estacas de cedro de 6 m de
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longltud por 30 cm de dlametro se extrajeron estacas que fueron colocadas
con; anterlorxdad posxblemente desde la época prehispanica. Para hincar los
rpllotes se’conto con un mazo de madera de tepehuaje, en forma de cubo, de
1.20: m- de'lado, ‘que se izaba por medio de cables y poleas, ademds de la
’ﬁlerza de 16 hombres y se dejaba caer con todo su peso sobre la estaca por
“hincar. El peso. del cubo de tepehuaje era de 276 Kg y la altura desde donde se
Jde_]aba caer era de 1.50 m.

' ""Para los trabajos de cimentacién del Teatro Nac1onal hoy Palacio de las
‘Bellas Artes, el arquitecto italiano Adamo Boari'® proyecté una cimentacién
apoyada en una losa de tres metros de espesor. Para este edificio
- extraordinariamente pesado, el arquitecto calculé correctamente, con la teoria
de Boussinesq, los esfuerzos que el subsuelo sufriria con la colocacién de tal
peso en exceso, es decir, con la construccion del edificio. Sus calculos
arrojaban hundimientos de la estructura relativamente aceptables. El
hundimiento que ha sufrido tal edificio es de mas de 2.2 m. El error consistié
en la eleccion de los parametros de compresibilidad. El arquitecto supuso
propiedades de un suelo preconsolidado, pero en esa parte de la ciudad nunca
se habian realizado construcciones indigenas ni coloniales, se trataba de
terreno virgen y por lo tanto, el suelo se deformé mucho mas de lo esperado.

La resistencia del subsuelo del valle de México es muy pobre, por lo cual la
ingenieria mexicana se ha visto obligada a vencer esta dificultad introduciendo
modernos sistemas de cimentacion como el de pilotes de control. Asi los
ingenieros mexicanos han resaltado en el campo de la mecanica de suelos. El
edificio del Banco de Londres y México, que fue disefiado por el ingeniero
mexicano Miguel Angel de Quevedo,'” tiene la primera cimentacién
totalmente compensada que ha existido en el pais.

Un edificio que se destaca por su tipo de cimentacion es el de La Nacional,'®
la cual esta apoyada en pilotes que se apoyan en el estrato duro a los 30 m de
profundidad. El inconveniente para este tipo de cimentacion es que el edificio
permanece inamovible, es decir, no se hunde, mientras que el subsuelo y los
edificios adyacentes se hunden paulatinamente por el efecto de consolidacion
del suelo haciendo parecer que el edifico de La Nacional estuviese
emergiendo. Esto ocasiona problemas de servicio.

La cimentacion del edificio de la Loteria Nacional, es del tipo totalmente
compensada. Esta técnica, que consiste en quitar un peso de tierra igual al



peso del edificio por construu', ﬁle aphcada por el mgemero Cuevas técnica
que ademas fue desarrolladw por él mismo.

Para seguir citando otros ejemplos de edificios famosos por los efectos que
han sufrido durante su vida, tenemos, la Columna de la Independencia, que
fue cimentada sobre pilotes de punta. Estos se apoyan en el estrato duro, es
decir, estdn fijos. Con el proceso de hundimiento por consolidacién que
presenta el suelo en esa parte del Valle de México, la columna ha sobresalido
de tal modo que pareciera que emerge. En [talia, la muy famosa torre de Pisa,
ha sufrido un desplome tal que es aprecnable a sunple v1sta, y es el ejemplo
; tlplCO de la falla de la mmentacwn de un edxﬁcm :

;Pero no todas las mmentamones tlenen un mal comportamlento La Torre
“Latinoamericana es un ejemplo de cémo un ed1ﬁc1o tan esbelto desplantado en
el suelo del centro de la Ciudad de México se puede mantener sin desplomes y
prestando un adecuado servicio.

Con lo expuesto hasta ahora el lector ya habra notado que todos los edificios
necesitan una cimentacion, y habrd intuido también, ademas, el porque es
importante que se disefie y construya correctamente esta parte de la estructura.
Se hacer notar, con especial énfasis que, las propiedades de gran parte del
suelo de la Ciudad de México han sido siempre desfavorables para la
construccién de estructuras, ya sean, edificios o calles, por ejemplo.

1.3 Qué es una cimentacion.

Imaginese que alguien toma un cuchillo bien afilado y trata de cortar un
pedazo de pan. Este alguien no hubiera intentado tomar el cochillo por la hoja
y cortar el pedazo de pan con el mango, obviamente, porque ademas de
resultar lastimado, seguramente no hubiera podido cortar el pan. La fuerza con
esta persona cortard el pan con el cuchillo afilado serda mencr que la que
usaria, para el mismo efecto, si el cuchillo no estuviese afilado. De lo anterior
se puede deducir que el tamafio del area de contacto de la hoja del cuchillo
sera proporcional a la fuerza que alguien tiene que aplicar para cortar un
objeto.



'se '-presenta un fenomeno
para- cortar pan (donde es
se ,buscara tener una

clo. p: ra que éste ultimo
'sobre ‘el terreno 'y no se hunda"fdentro de la masa suelo,

: permanezca €n:pi
: :légicamem‘e

Supdngase que se tiene que construir un muro sobre el terreno. Si el suelo es
“lo suficientemente resistente, ‘el muro-construido quedara en pie, siempre que,
alguna otra estructura lo ayude a mantenerse inmévil en el sentido
perpendicular al eje del mismo. Si este muro fuese desplantado sobre terreno
poco resistente, existiria la posibilidad que el mismo se hunda por su peso
propio, o bien, al recibir la carga adicional de una losa, trabe u otro muro que
se desplante sobre éste. Hay un problema. Este problema es precisamente el
hundimiento del muro dentro la masa de suelo que se presenta cuando se le
construye sobre un terreno poco resistente. ;Cual es la solucién? Si se quiere
evitar los hundimientos al construir el muro en un terreno poco resistente, se
tendra que acrecentar el area de desplante, es decir, se debera aumentar el area
en la base del muro y con eso se evitara la penetracion del muro en el suelo.
La misma fuerza vertical —peso del muro mads alguna otra carga que este muro
reciba- actuara sobre un area mayor y, por lo tanto, la presion o esfuerzo que
recibira el suelo en el area de contacto sera menor y como consecuencia, el
muro ya no se hundira en el suelo. Entonces, se debe entender que la base o
cimentaciéon del muro serd aquella parte de la estructura que transmitird y -

distribuira los esfuerzos del muro en el suelo. Por supuesto, hay que recordarj_r ~

que nunca es conveniente que las estructuras se hundan, ya que se pondna en
peligro su estabilidad y su ﬁ,mcxonahdad : :

Ahora, véase lo que sucede con una columna. Se intuye que la columna se
podra hundir con mayor facilidad en el suelo si el area transversal a su eje es
pequeiia. En cambio, si se construye en la base de la columna un apoyo que
reciba a la misma antes del contacto directo con el suelo, notaremos que ésta
ya no se hundird. Una analogia de éste fendmeno se ilustra con el caso de un
alfiler. Al tomar un alfiler e intentar clavar la punta de éste en la mano de
alguien, aun cuando se aplique poca fuerza, se logrard, y este alguien quedara
lastimado. Si ahora el mismo alfiler se toma al revés y se intenta clavar la
cabeza de éste en una mano ya no se lograra, aunque se realice un esfuerzo
considerable. Este altimo caso es que se busca reproducir en el caso de las
estructuras cuando se desplantan en su terreno de cimentacion.



De los anteriores ejemplos se puede deducir que la cimentacién es aquella
parte de la estructura la cual sirve para transmitir el peso de la misma al
terreno natural. El peso de la superestructura se transmite y redistribuye
primeramente en la cimentaciéon, también llamada subestructura. Asi, el
terreno cargara el peso de la estructura redistribuido, y por lo tanto, los
esfuerzos que recibira seran menores. Al ser menores los esfuerzos actuantes
sobre la masa de suelo se podra esperar una mayor estabilidad, un mejor
funcionamiento y una mayor vida Gtil de la estructura. Se puede definir
esfuerzo como aquella dimensidon compuesta que indica la carga por unidad de
drea a que se somete un elemento. Para este caso, el esfuerzo seria algo similar
a lo que es una presion.

Clasificacion de las cimentaciones.

Existen diferentes formas y modos de trabajo cuando se habla de
cimentaciones. Una cimentacion se elige en funcion de la clase de estructura
que soportara y del suelo sobre el cual se desplantara. Cabe mencionar que
casi todas las estructuras de obras civiles deberan tener una cimentacioén. Las
calles y carreteras, presas y edificios necesitan una estructura de cimentacion.
Los tineles y canales, no todos, necesitaran una cimentacion.

Las cimentaciones se pueden clasificar en funcién de la profundidad de su
desplante. Las cimentaciones someras o superficiales son aquellas que se
construyen a poca profundidad, tal vez hasta unos 6 metros en el Valle de
Meéxico. Estas cimentaciones pueden ser zapatas aisladas para recibir la carga
de columnas o zapatas corridas para recibir la carga de muros. Las zapatas son
un basamento en forma trapezoidal que actian analogamente como lo hace un
pie humano. La expresién de “cimiento poco profundo”™® comunmente se
refiere a aquella en el que el ancho B es igual o mayor que la distancia vertical
entre el terreno natural y la base del cimiento, longitud conocida como

profundidad de desplante, Dy.
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Otra cimentaciéon somera puede ser una losa. A veces, una losa se construye
~ cuando la reticula formada por el cruce de zapatas corridas deja tan pocos
~ espacios de terreno que mejor se opta por cubrir todo con concreto reforzado.

Las cimentaciones intermedias, con respecto a la profundidad de excavacion
necesaria para su construccion, son aquellas que no se consideran someras ni
profundas y son los cajones de cimentacién apoyados, o no, en pilotes.
- Existen, ademads, las cimentaciones profundas, que pueden alcanzar decenas
de metros, las cuales son representadas por los pilotes, las pilas y los cilindros.
Los pilotes son elementos esbeltos y muy largos en una de sus longitudes con
respecto a las otras dos. Los pilotes son prefabricados y se tienen que ser
hincados en el terreno natural. En los pilotes, el efecto de pandeo, por
flexocompresion, se minimiza o anula debido a la confinacién del suelo. Las
pilas son elementos de mucho mayor didmetro que los pilotes, se cuelan
dentro del suelo y en el lugar donde trabajardan. Los cilindros son cimientos
cuya forma es precisamente la de un cilindro y cuyas secciones alcanzan
varios metros de diametro, también se cuelan en el lugar. Los cilindros son
huecos y se usan generalmente para recibir grandes cargas como los apoyos de
un puente. La diferencia entre los cilindros y las pilas, ademas de su tamafio,
esta constituida por sus distintos procesos constructivos.

Los pilotes pueden ser de friccion o de punta. Los pilotes de friccion
desarrollan su resistencia con la friccién provocada en sus paredes al hacer
contacto con el suelo. Los pilotes de punta desarrollan su capacidad de carga
al apoyarse en un estrato duro. La esbeltez de estos elementos, como ya se
sefialaba, no los lleva a presentar problemas de pandeo puesto que el pilote
estd confinado dentro del suelo. Existen también los llamados pilotes de
control, los cuales estdn apoyados en un estrato resistente que permiten, por
medio de un mecanismo similar al de una tuerca, ajustar el edificio a los
posibles hundimientos del terreno, subiéndolo o bajandolo, de tal suerte que la
estructura no quede desplomada o "flotando" como en el caso de la Columna
de la Independencia.
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i.4 Cimentaciones compensadas.

Las cimentaciones compensadas son aquellas que se basan en el principio de
remover en el mismo lugar un peso de tierra equivalente al peso del edificio
por construir, es decir, se busca anular el incremento neto de carga. Cuando
sucede lo anterior se dice que la cimentacidon es totalmente compensada.
Cuando el peso del edificio sigue siendo mayor al del suelo extraido se dice
que la cimentacion es subcompensada o parcialmente compensada, y cuando
el edificio colocado pesa menos que el volumen de suelo extraido la
cimentacion es del tipo sobrecompensada. Las cimentaciones compensadas,
segun la clasificacion expuesta, generalmente estaran clasificadas como
someras e intermedias. Para aumentar la capacidad de carga del suelo las
cimentaciones compensadas se pueden combinar con el uso de pilotes.

Para construir un edificio que utilice una cimentaciéon compensada se debe
realizar una excavacion en el lugar. Se extraera material con un peso total de
la misma magnitud que el peso de la estructura por levantarse. Después de
colocar la estructura, es decir, una vez construido el edificio, el suelo "sentira"
que sigue cargando lo mismo y por lo tanto no deberan presentarse
hundimientos o expansiones. Claro que la construcciéon de un edificio no es
instantanea, por lo que se requiere vigilar las posibles expansiones y la falla de
fondo del terreno una vez realizada la excavacion, asi también, los
hundimientos que se produzcan al construir una estructura sobre un terreno ya
relajado de esfuerzos. Ademas, en la construccidn de cimentaciones
compensadas, se deberan cuidar los taludes de la excavacion para que estos no
se deslicen. Como posibles soluciones a la falla de fondo y a la falla de fondo
por subpresion, se recomienda realizar la excavacién y construccién de la
cimentacién por partes, de tal manera que, las dreas de excavacion sean
pequeiias y no pongan en inestabilidad a la misma.

Cuando el agua fredtica se presente en el sitio de la excavacion seguramente
impondra las condiciones propias para que se presenten dafios como los
efectos que traeria una falla de fondo por subpresion. Esta subpresion no es
otra cosa, sino el empuje que produce el agua en direccion vertical y hacia
arriba sobre el terreno o la estructura al fluir a través de la masa de suelo. Es
conveniente abatir el nivel de aguas freaticas fuera de los limites de la
excavacion para poder trabajar en seco con maquinaria ordinaria durante el
proceso de construccion. En el cuerpo de este trabajo se expondran las
soluciones posibles para anular el efecto negativo del agua freética.
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Durante el desarrollo de esta tesis se presentan los métodos y teorlas para el
calculo de la capacidad de carga del suelo y para el disefio de una cunentacxon
compensada donde se presenta el nivel de aguas freaticas, NAF. En las zonas
-que-antes fueron lago en el valle de México, es comin que se presenten casos
_en los que en excavaciones, incluso superficiales, el espejo del agua freatica
aparece, y es que, en las zonas donde el nivel del agua antes tenia un tirante de
unos cuantos centimetros arriba del nivel del suelo, actualmente, ese mismo
- tirante, sigue estando presente, pero en estos tiempos se localiza a escasos
metros de profundidad.

i.5 Descripcion de los capitulos subsecuentes.

Hasta estas lineas, el lector ya ha de estar enterado del tipo de problemas que
se presentan en la ingenieria de cimentaciones y entonces deberd comprender
que los responsables de la tarea de construir la infraestructura, los ingenieros
civiles, necesitan conocer los mecanismos y las técnicas que los lleven a la
solucion de tales. En los capitulos siguientes de esta tesis se presentan los
procedimientos de solucidon a los problemas que las cimentaciones conllevan
enfocandose a las cimentaciones compensadas. Asi mismo, se describen las
teorias y métodos de solucién a los problemas que se presentan en general en
este campo de accion de las cimentaciones. Hay que recordar que cada caso en
ingenieria, incluyendo las cimentaciones, tiene una solucidn particular, no hay
recetas o procedimientos aplicables metddicamente.

Asi, en el capitulo 1, se describe que es la capacidad de carga, cuales son las
principales teorias de solucion al problema y sus hipdtesis, las cuales se
aplican a suelos del tipo cohesivos o friccionantes, y cuales a suelos con
ambas caracteristicas. El primer capitulo trata los efectos y recomendaciones
para cimentar en los diferentes tipos de suelos, ademas de las consideraciones
que hay que tomar en cuenta por la presencia del nivel de aguas fredticas.
Antes, se describen algunas caracteristicas de la exploracion del suelo que
debera realizarse previamente a cualquier proceso de disefio o construccion.

En el capitulo II se estudia la interaccion estdtica suelo-estructura, que se
refiere al analisis de la estructura y el sistema de cargas aplicadas al terreno de
cimentacion, considerando que las deformaciones justo en la zona de contacto
entre el terreno y la cimentacion seran definitivamente iguales en magnitud.
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Este método se aplica principalmente en suelos de mediana y alta
compresibilidad, y sirve para conocer la configuracién real de deformaciones
que se presentaran en el terreno de cimentacion de una nueva estructura en el
nivel de desplante, esto implicara también, que se podran conocer los
elementos mecanicos que serviran para el correcto disefio de la cimentacién de
una estructura. Este método aprovecha las herramientas actuales de fécil
acceso hoy para todos como lo son las computadoras personales.

En el capitulo III se analizan los factores que determinan la estabilidad de las
excavaciones. Se expone la forma de trabajo de los taludes y de aquellos
elementos destinados a servir de ademes para contener el empuje del suelo que
las paredes de una excavacién impone.

Haciendo a un lado los problemas que se crean en las fronteras de la
excavacion por el empuje del suelo que existe por la diferencia de niveles
creado, y enfocdndose en el area misma de la excavacidén, pudiera pensarse,
casi intuitivamente, que no se crea ninguna condicion que pueda conducir a
una falla (una vez realizada la excavacion o ain en proceso), idea que es del
todo equivocada. La excavacion misma implica la alteracion de los esfuerzos
~-en el suelo, lo cual es una invitacion a la falla en ese lugar. Siendo asi, se ha
observado la apariciéon de la falla de fondo, que basicamente es un problema
de capacidad de carga del suelo. En las siguientes lineas se estudiara la falla
" de fondo y también se analizara el efecto que el agua tiene sobre los elementos
de retencion y en general sobre las excavaciones. El nivel freatico importara,
no solo porque en condiciones estaticas es una frontera horizontal (que impide
maniobrara en seco en el fondo de la excavacion), y en condiciones dinamicas,
con flujo de agua través de la masa de suelo, no lo es mas, sino, porque
impactard la estabilidad de la masa de suelo ya que crea fuerzas de filtracion y
subpresiones, las cuales tienen efectos muy negativos. Los conceptos tedricos
citados son tomados basicamente de los libros de Mecanica de Suelos de
Eulalio Judrez Badillo y Alfonso Rico.

El capitulo IV trata del disefio de la cimentacion. Se analizan las cargas que
obran sobre un cimiento las cuales son de diferentes clases y en general se
dividen en acciones permanentes, acciones variables y acciones accidentales.
Cada una de ellas actia de manera diferente. En un edificio, la principal
accion permanente es la carga muerta y la principal accion variable es la carga
viva. La carga muerta se emplea para revisiones a corto y a largo plazo,
mientras que la carga viva varia con el tiempo; por ello, se tienen que
considerar diferentes magnitudes de carga viva para revisiones a corto plazo
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(carga viva maxima) y a largo plazo (carga viva instantdnea). Las acciones
accidentales mas conocidas son las debidas a efectos de sismo o de viento,
aunque otras acciones pueden ser importantes, por ejemplo, inundaciones por
huracanes en construccmnes cercanas a la costa, fuerzas de erosion del
subsuelo, etcétera.

En el capitulo IV tamblen expone la manera de revisar los estados limite de
falla y de servicio para una cimentacion y su terreno de desplante. Asi pues,
con los datos del sistema de cargas sobre el cimiento y las propiedades
mecadnicas del terreno de cimentacion, se procede a revisar la seguridad del
suelo de cimentacién, tanto por resistencia al corte como por deformaciones
del mismo. Esta revision se debe hacer para condiciones a corto plazo, a largo
plazo, bajo condiciones accidentales y otras que pudieran provocar problemas
de estabilidad del subsuelo. El tipo de estructura de cimentacidn que se elige
es aquella que cumple todos y cada uno de los requisitos de seguridad al
menor costo. Este proceso en general es iterativo, pues no se conoce a priori la
clase de infraestructura dptima para un ediﬁcio y subsuelo dados.

Una vez seleccionada la subestructura se procede al andlisis y disefio
estructural de la misma, empleando los metodos usuales para tal fin, tomando
precauciones especiales como protecciéon contra cambios volumétricos,
proteccion del acero de refuerzo, protecciéon contra erosion del subsuelo, por
citar algunas. Con el disefio final, una vez mas, se revisaran las deformaciones
inducidas en el terreno de cimentacion, esta vez, haciendo uso del concepto
interaccion estatica suelo-estructura.

En el capitulo V se presenta un ejemplo del cdlculo de las deformaciones
(expansiones y asentamientos) que ocurren con la construcciéon de un edificio
que utiliza una cimentacion compensada. En este ejemplo también se revisan
las condiciones de capacidad de carga para del terreno de cimentacion y
ademads se revisan las condiciones de estabilidad de la excavaciéon. Se hace
una revision sismica. En el segundo ejemplo se hace énfasis en el calculo de
una losa para una cimentacion compensada y se da principal importancia a la
parte de interaccion estdtica suelo-estructura. Por ultimo, se diseiia la losa de
cimentacién y los demas elementos estructurales de conforman Ia
cimentacion.

El altimo capitulo, el VI, se refiere a las conclusiones que se extraen de los
dos ejemplos. Se proponen recomendaciones para la practica de las
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cimentaciones. También se exponen las conclusiones generales de este
trabajo.

El contenido de esta tesis esta fundamentado en los conocimientos obtenidos
en la Facultad de Ingenieria, asi también, en los libros de autores tan
relevantes como Eulalio Juarez Badillo y Alfonso Rico, por citar sélo algunos,
en el Reglamento de Construcciones para el Distrito Federal y en los trabajos
de muy importantes investigadores. De una manera especial me sirvieron
como base los apuntes para el curso de cimentaciones de los ingenieros
Margarita Puebla, Héctor Sanginés y Agustin Deméneghi. El ingeniero
Agustin Deméneghi ha sido una guia invaluable y un apoyo incondicional
para la realizacion de este trabajo.

Por queé escogi este tema? Tengo que reconocer que en este trabajo se da gran
importancia al comportamiento de los suelos ante solicitaciones provocadas
por las obras de .ingenieria civil. La justificacién de mi eleccion por este tema
queda resurruda en la 51gu1ente frase.

“La mecan;c de suelos trata con e1 materzal que conjuga a dos de los cuatro elementos de
la naturaleza ue fascinaron a los - hombres de antes y siguen fascinando a los hombres de
.y hoy La tierray el agua.”

Nabor Carrillo

i.6  Objetivo de la tesis.
Esta tesis pretende describir cuales son las técnicas actuales utilizadas en la

ingenieria de cimentaciones para la solucién de un problema especifico
enfocandose en el caso de las llamadas cimentaciones compensadas.
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TESIS CON
| FALLA DE ORIGEN

figil

Los romanos lograron conquistar el mundo, el de aquel entonces, apoyados con su red de mds de
85 mil kilémetros de carreteras y caminos de primer orden, que unian, en el momento de mayor
esplendor del Imperio; desde Escocia hasta la India; desde el Eifrates hasta las Columnas de
Hércules en Esparia; desde los desiertos libios hasta Alemania. Caminos los cuales todos,
verdaderamente, conducian a Roma.
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figi2
Arco sobre arco. El Pont du Gard, que es también un acueducto, fue construido en Nimes, Francia.

Con sus tres hileras de arcos es un ejemplo de la fabulosa ingenieria romana. Hoy se conserva bien
a mds de 2000 afios de su construccion.
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I. Capacidad de Carga.

Antes de definir el concepto de capacidad de carga, es conveniente
mencionar, que necesaria y previamente a cualquier disefio o inicio de proceso
constructivo, se debera realizar una exploracién geotécnica completa en el
lugar donde se pretende levantar una estructura. Como resultado de esto se
conoceran las caracteristicas cuantificables de un suelo, es decir, sus

propiedades.

Asi pues, la exploracidn geotécnica debera proporcionar informacion sobre las
condiciones estratigraficas del sitio en estudio, las condiciones de presion del
agua del subsuelo y las propiedades mecdanicas de los suelos, las cuales son
resistencia, compresibilidad y permeabilidad. Asimismo, la exploracion
geotécnica facilitara el disefio racional de la estructura de cunentacxon y la
eleccion del método constructivo adecuado para su ejecuc1on

El programa de exploracion geotécnica se puede considerar en dos partes. La
primera, de investigacidn preliminar, debera permitir la definicidn tentativa de
los problemas geotécnicos del sitio. Se obtendra informacién, la cual puede
disponerse de fuentes de investigacion cientifica y tecnoldgica como los son
las instituciones y sociedades relacionadas con la geologia, la geografia y la
mecanica de suelos, entre otras. Esta informaciéon puede ser obtenida en forma
de cartas geoldgicas, fotografias aéreas, o estudios previos de mecanica de
suelos, por ejemplo. También, como parte de la investigacion preliminar, el
ingeniero debera recorrer fisicamente observando el campo en estudio.

La segunda parte de la investigacion geotécnica, es la investigacion de detalle,
que es funcién del criterio de preseleccion de los posibles problemas a
presentarse en el sitio de estudio. Los resultados finales de la investigacion de
detalle seran los mencionados al principio, es decir, el conocimiento de los
parametros de resistencia, compresibilidad y permeabilidad del suelo en
estudio. La investigaciéon de detalle también puede contener estudios de
levantamiento geoldgico, informacion que generalmente ya esta publicada y a
disposicion del interesado.
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El muestreo y exploracién en campo, como parte de la investigacién de
detalle, se realiza con penetrémetros, como son los conos o tubos de acero.

Con -esto-.se . logra conocer la estratigrafia del sitio, la variacion con la

profundidad de la compacidad relativa y la resistencia al corte drenada en las

arenas, asi como la resistencia al corte no drenada en las arcillas. En el caso de

muestreo inalterado se utilizan tubos especiales con los cuales se pretende no

mover o remoldear el acomodo de las particulas de suelo al obtener la
“muestra. También se obtienen muestras a cielo ablerto. - ‘

Siguiendo con la exploracion geotécnica de detalle se 'tiene que los ensayes de
laboratorio permitiran clasificar los suelos encontrados y obtener sus
parametros de resistencia y deformabilidad para el posterior disefio de la
cimentacion. Los estudios de laboratorio comprenden la realizacion de
pruebas indice y mecanicas. Las pruebas indice son la de granulometria,
contenido de agua, limites de consistencia, densidad de sdlidos y peso
volumétrico. Las pruebas mecanicas buscan conocer la resistencia al esfuerzo
cortante y para esto se realizan las pruebas de compresién triaxial, compresién
no confinada, corte directo y torcometro. Las pruebas mecanicas buscan
conocer la deformabilidad del suelo y para esto se realizan las pruebas de
compresibilidad y de expansividad.

Con la interpretacion de los resultados obtenidos de la exploraciéon geotécnica
y en especial gracias al desarrollo de pruebas de laboratorio, se conoceran los
parametros de las propiedades mecanicas de un suelo. Posteriormente se podra :
calcular la capacidad de carga de éste. :

En mecdnica de suelos se entiende por capacidad de carga de un suelo, la
resistencia maxima que puede desarrollar éste para soportar un peso encima, el
cual inducira esfuerzos en toda la masa del suelo, sin que se produzca un
colapso o falla brusca. Conociendo la capacidad de carga de un suelo se

pueden calcular las dimensiones de la cimentacién necesarias_ para que. el_‘*‘
conjunto estructura-suelo trabaje en equmbno Por otro lado ‘también sera o

necesario calcular los asentamientos o expansiones que el suel
la aplicacion de tales esfuerzos, es decir con la aphcacxon ~
puede ser el peso de una estructura, culdando siempre. que’ estos
desplazamientos sean tolerables.

El estudio de la capacidad de carga de un suelo se desarrolla a partir de la
Teoria de la Elasticidad y la Teoria de la Plasticidad.? En la Teoria de la
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Elasticidad, cuyas hlpotesxs de estudlo son la presenma ‘de un medio limitado
por una sola frontera plana, es decir, .un medio semiinfinito, que ademas es
homogéneo, isétropo y linealmente elastxco, se supone un comportamiento de
la masa de suelo dentro del rango eldstico que responde segun la Ley de
Hooke. Luego, aplicando esta filosofia, se encuentran los esfuerzos a que esta
sometido el suelo y luego se comparan con los esfuerzos que este suelo puede
soportar sin que se produzcan fallas o deformaciones que afecten el
funcionamiento del conjunto. Una aplicaciéon practica de la Teoria de la
Elasticidad que tiene resultados muy cercanos a la realidad, es la solucion de
Boussinesq,” dada ya en 1885, con la cual se calculan los asentamientos de los
suelos sujetos a consolidacién. La Teoria de la Plasticidad, supone un material
homogéneo e isétropo en un medio semiinfinito, no considera efectos en el
tiempo, tampoco considera fenémenos de histéresis en la curva esfuerzo-
deformaciéon y no toma en cuenta efectos de temperatura. La Teoria de la
Plasticidad auxilia a la de la Elasticidad, ya que en el caso de que la masa de
suelo no resista la accion de los esfuerzos inducidos, la misma se deformara y
fallara. supuestamente, pero al estar confinadas las particulas del suelo al lado
de otras, los esfuerzos se transmitiran en parte y se redistribuiran en todo el
medio continuo, y por lo tanto, se presentard un comportamiento plastico.
Cuando este comportamiento plastico sea transmitido a lo largo de todo el
medio semiinfinito se presentara, hasta entonces, la falla general. Cabe seiialar
que el calculo de asentamientos y de capacidad de carga obtenidos a partir de
la Teoria de la Elasticidad y de la Plasticidad, respectivamente, son muy
aceptables aunque nunca acordes con una solucién estrictamente matematica.
Con el afin de simplificar los problemas que son reflejo de la realidad, las
hipétesis tomadas en cuenta por los autores de estas teorias no son tan reales,
y asi de tiene que, un suelo no es homogéneo, ya que sus propiedades
mecanicas no son las mismas en todos los puntos de la masa; ni isotropo, pues
en un punto dado esas propledades pueden variar en las distintas direcciones
del espacio; tampoco un suelo es linealmente elastico, pues las relaciones
esfuerzo-deformacién de los suelos no corresponden a este comportamiento.

Las Teorias de Capacidad de Carga se basan en la Teoria de la Plasticidad
porque se supone un comportamiento rigido plastico para el suelo, ya que en
la mayoria de los casos practicos, las deformaciones de los suelos previas a la
falla (deformaciones eldsticas) son muy pequefias y pueden despreciarse. La
Plasticidad implica que las Teorias de Capacidad de Carga solo seran validas
en el instante mismo del colapso, donde las deformaciones seran grandes.
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La prmc1pal 'apllcacmn de las 51gu1entes Teorlas de Capacndad de Carga es en
..el campo de las’ cimentaciones. :

I.1 Diferentes teorias.

Las diferentes teorias presentadas aqui y que ayudan-a estimar la capacidad de
carga de los suelos, fueron desarrolladas recientemente, a partir de 1920, y son
el resultado de un esfuerzo por convertir el problema del calculo de
cimentaciones en un desarrollo mas cientifico.

El problema de la Capacidad de Carga de los suelos se puede reducir en dos
casos, para. suelos puramente cohesivos (¢ # 0, ¢ = 0), donde c es la cohesién
~del suelo 'y ¢ el angulo de friccion interna, y para los suelos puramente
ﬁ'zccionan es (c =0, ¢ = 0). Hoy existen teorias que presentan el caso mas
- g'ene:ra e os: suelos cohesivos friccionantes.

‘ ‘En 1920 L. Prandtl * propone una solucién para suelos puramente cohesivos.
’Esta solucion es la base de todas las teorias de capacidad de carga. Supone un

medio semiinfinito, homogéneo, isétropo y rigido-plastico perfecto, asi como

un elemento de longitud infinita y base plana. Consideré también, que el
contacto entre el elemento y el medio era perfectamente liso. Prandtl propone
el mecanismo de falla ilustrado en la figura I.1. La resistencia del medio es
constante y vale c¢. Obtuvo la expresion siguiente:

= (x+2)c

Donde g. es la carga limite en la superficie AB de aplicacion de la carga, y
representa el valor maximo de la presién del elemento rigido antes de que €ste
penetre en el medio semiinfinito.

La teoria de los cuerpos perfectamente plasticos demuestra que el area ACE
de la figura 1.1 es una region de esfuerzos de compresién constantes. La zona
definida por los puntos AEH es llamada zona radial de esfuerzos cortantes.
Esta zona es de transicién entre la semicuiia de penetracion AGH, también de
esfuerzos constantes, y la regidon de esfuerzos de compresiéon constantes ACE.
La cuiia ABH se mueve verticalmente intentando penetrar en el suelo como si
formara parte de la misma estructura rigida del cimiento.
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Hill, R.,’ propone en 1949 una soluc1on alternatlva mostrada en la figura 1.2.a
Las zonas. AGC. Yy AFD son de esfuerzos constantes y la reglon AFG es de
resfuerzos radlales La expresmn propuesta es: o ‘ '

 .;_,=,2¢(,+@,;‘

lUn supuesto es que el elemento r1g1do ACG desmende con una velocidad
unitaria‘con valor de -2 en direccién del lado CG: La expreswn propuesta por
Hill es mas general que la de Prandtl. En el caso en que la superficie del
medio semiinfinito no sea plana sino de la forma indicada en la figura 1.2.5, la
expresion g. = 2c¢(/+6), tiene los siguientes limites: ¢. = 2¢, para = 0, que es
el caso de una prueba de compresion simple; y g. = (z+2)c, (expresion de
Prandtl) si @ = 90° que corresponde a una superﬁcxe horizontal en el medio
semiinfinito. :

En 1956, Terzaghi® propone su teoria. Esta supone un trabajo conjunto de las
caracteristicas de cohesién y friccion de los suelos. Terzaghi deja de tomar en
cuenta la resistencia al esfuerzo cortante de la sobrecarga arriba del nivel de
desplante, D de la base del cimiento, despreciandola. Esa porcion del terreno
'sOlo produce el efecto mismo de la sobrecarga ¢ = y Df, donde y representa el
peso especifico del suelo. Terzaghi basa su teoria en la suposicion de trabajar
con cimientos poco profundos en los que el ancho B es igual o mayor a la
distancia vertical entre el terreno natural y la base del cimiento (profundidad
de desplante, Dy). Terzaghi propone el mecanismo de falla ilustrado en la
figura 1.3. La zona | es llamada cufia de penetracion. Actia como un cuerpo
rigido y como si fuera parte de la misma estructura del edificio, ademas, se
desplaza verticalmente hacia abajo. La zona II es llamada frontera de
transicién radial. La zona III es parte de la propuesta de falla y responde al
estado pasivo de Rankine. La frontera AC formara con la horizontal un angulo
¢ si la base del cimiento es rugosa, pero si esta fuera idealmente lisa, el valor
de ese angulo seria 45 + ¢/2. En cambio, en la frontera AD, el valor del
dngulo con respeto a la horizontal es 45 - ¢/2 en cualquiera de los dos casos,
es decir, en el caso en que la base del cimiento sea rugosa o idealmente lisa.
La letra ¢ sigue representando el dngulo de friccion interna del material.
Basandose en un andlisis matematico, Terzaghi propone la siguiente ecuacion
fundamental, la cual supone un cimiento cuadrado pero de longitud infinita,
hipdétesis general en estas teorias:

ge = cN, + yDN, + 1/2yBN,
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donde: , SRS
ge es la pre51on maxxma que puede darse al cumento por umdad de longitud
~ sin..provocar la falla -es_decir, es la capacidad de carga. ultima para ese
elemento. N, N, y N, son los factores de capamdad ‘de carga. Estos
coeficientes adunensmnales unicamente - son funmon del angulo ¢, y
representan la cohesion, la sobrecarga y el peso del su , respectivamente.
Terzath grafico el valor de estos coeﬁc1entes

Como ya se dijo, la teoria de Terzaghi es aplicable a cimientos de longitud
infinita normal al plano del dibujo de la figura I.3. Para’ cumentos cuadrados o
redondos Terzaghi propone modificaciones basadas ‘en su expresion
fundamental obtenidas tnicamente por medios expenmentales ya que no
existen teorias para esas formas de cimiento. La Teoria de Terzaghi es
recomendable para toda clase de cimentaciones superﬁmales en cualquier
suelo, pudiéndose apllcar con gran conﬁabllldad hasta el lm'ute Df <2B.

En suelos puramente co‘eswos Skempton A propone una expre510n similar
a la de Terzaghi para el mismo caso: o :

e = CNc + 7Drf‘

En esta igualdad el valor del coeficiente N, varia con la relacién D/B, donde D
es la profundidad de entrada del cimiento en suelo resistente y B su ancho. La
magnitud de N, crece al aumentar la profundidad del cimiento en el estrato
resistente pero sélo hasta cierto limite en el cual el valor mismo tiende a ser
constante. Se puede esperar que el valor de N, en la grafica propuesta por
Skempton sea de magnitud superior que el mismo evaluado con la expresién
de Terzaghi, ya que el efecto que produce la cohesién por la sobrecarga, que
actia como un peso en la direccion de la gravedad, y que ahora si se
considera, ayudarda a impedir la falla. Esta vez se tendra una superficie de
mayor desarrollo, la cohesiéon trabajara méds, y por lo tanto, debera
corresponderle un mayor valor de N, Evaluando el coeficiente N. con el
criterio de Skempton se podra tener un buen nivel de confianza de la magnitud
de la capacidad de carga obtenida, ya que en las estructuras reales siempre se
considera desplantar parte del cimiento a cierta profundidad del estrato
resistente y no solo colocarlo encima de éste. En la figura [.4 se ilustra la
diferencia entre D y D, para aplicar la teoria de Skempton. La Teoria de
Skempton es apropiada para cimentaciones en arcilla cohesiva, (donde ¢ = 0),
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" ya sean éstas superﬁmales o proﬁ.mdas mcluyendo el calculo de capamdad de
carga en cilindros y pllotes VR

Mas adelante Meyerhof8 presenta su Teoria de capamdad de carga La

propuesta toma en cuenta el material situado arriba del nivel de desplante, que
ademas de ser una sobrecarga perfectamente flexible, contribuird a crear
superficies de deslizamiento donde se desarrollara una resistencia al esfuerzo
cortante. Meyerhof supone esto porque entre mas profundo es el cimiento mas

resistencia al corte -desarrollarda el material . situado arriba del nivel. de

desplante por el simple hecho de que habra mas masa acumulada.

Esta teoria es vélida para el caso de_cimientos largos. En la figura L5,
andlogamente con respecto a las teorias anteriores, se puede observar una cufia
ABB' donde los esfuerzos seran constantes y correspondera al estado activo de
Rankine. La zona ABC, limitada por el arco de espiral logaritmica, es una
zona de esfuerzo cortante radial. La cuia BCDE es una zona de transicion en
que los esfuerzos varian desde los correspondientes al estado de corte radial,
hasta los de una zona en estado plastico pasivo. La linea BD es la superficie
libre equivalente y en ella actian los esfuerzos libres normales, pg, ¥y
tangenciales, sy, correspondientes al efecto del material contenido en la cuiia
BDE. Se tiene la expresién de Meyerhof:

L  —- ch +poNq + 1/7yBNv

N;, Y. N ‘se obtlenen con superﬁcxes de

Los factores de capamdad d, ”ycarg :
sus: colega' f'Estos valores fueron

deslizamiento diferentes que' p
calculados y graficados por ‘Meyerhof
indicada en la figura fi gura,[

En un trabajo mas reciente Mey rhof propone un
forma inicial que la de Terzaghi. Es decir: S

ge = cNe + yDyNg + 1/2yBN,

En esta expresion los coeficientes N, N, y N, son funcion del angulo de
friccion interna ¢. Meyerhof propone distintos coeficientes de capacidad de
carga para cimientos superficiales largos, circulares y cuadrados. Asi mismo,
para superficies rectangulares, propone multiplicar los factores de carga
correspondientes a los cimientos superficiales muy largos por los facrores de
forma, obtenidos de manera totalmente empirica. Esta ultima expresion
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propuesta por Meyerhof no toma en cuenta la capac1dad de re51stenc1a al corte ‘
de la sobrecarga como lo hizo en su expresion primera, y por lo tanto, la,

capac1dad de carga real es mayor que la calculada. Ademas, - Meyerhof

..propone- unos nuevos factores llamados de profundidad. Con estos, se puede
afinar el valor final de la capacidad de carga en los cimientos superﬁmales
donde la profundidad de desplante es menor que el ancho del c1m1ento, es
decir, D < B.

Para el caso de cargas que actien a una distancia e del eje-longitudinal del
cimiento (excentricidad), Meyerhof utiliza su teoria de manera similar sélo
que ahora considera que el ancho efectivo de la base del cimiento debera ser
considerado como B’ = B-2e. Usando B' en lugar de B se encontrara un
nuevo valor para la capacidad de carga, que obviamente serda menor, ya que, el
ancho efectivo del cimiento ahora es mas reducido.

Meyerhof también expone los factores llamados de mclmaczon los cuales -
sirven para encontrar la componente vertical en el”cas de que los cimientos
superficiales trabajen bajo cargas inclinadas. Sy

rsal»de la base del
ta a la falla. D es la

El. resultado, multlpllcado por el are
‘pilote aislado, dar4a su capaczdad p' tante
profundidad a la que estd el estrato re poyo. Los factores N. y N
que son obtenidos de manera sémi-el an-en cuenta el efecto de
profundidad; corresponden a pilotes: hmcados a golpe de seccion cuadrada o
circular.

Las teorias de Meyerhof pueden usarse en cimientos superficiales. También se
pueden usar para determinar la capacidad de carga de cimientos profundos en
arenas y gravas, incluyendo cilindros y pilotes, pero ejerciendo vigilancia
especial, ya que en la practica los valores son muy conservadores.

Por. otro lado Vesic describe algunas caracteristicas en cuanto al mecanismo
de falla de los suelos friccionantes. Las suposiciones principales tomadas por
“él son ‘.{el_«,’tra,ba_]o de una cimentacién superficial en suelo homogéneo sujeto a
. carga,‘\'/le‘rti'cal y centrada. Vesic concluye que el tipo de falla depende de la
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compren51b1hdad del suelo ‘de las condlcxones geometrlcas y de la condlcxon
de carga del cimiento. Propone una representacion de diferentes tipos de falla
de los suelos, los cuales se ilustran en la figura 1.6. En el dibujo aparece la
Jfalla por corte general que se caracteriza por la presencia de una superficie de
deslizamiento continua desde un borde de la cimentaciéon hasta la superficie
del terreno en el lado opuesto. Este tipo de falla es caracteristico de las arenas
compactas, -las cuales trabajan como material incompresible-, cuando el
cimiento esta desplantado a poca profundidad, es decir cuando el nivel de
esfuerzos aplicado es bajo. i s

En la falla por corte local se presentan asentamientos del cimiento pero nunca
una falla brusca ni la inclinacion de la estructura. Se observara en la superficie
del terreno cierto bufamiento que sera menor que el producido por la falla por
corte general.

Segln Vesic, el mecanismo de falla para un cimiento angosto y superficial
sobre arcilla normalmente consolidada y sensible sera del tipo por
punzonamiento, porque el suelo presenta gran deformabilidad y baja
resistencia. No se define una superficie de falla, mas bien el suelo se desplaza
hacia los lados del cimiento dejando un poco atras el efecto de compresion de
las particulas bajo el cimiento. Igualmente, la falla por punzonamiento es
comun en las arenas sueltas, porque la arena en este estado presenta cierta
compresibilidad la cual condiciona la falla. Asi mismo, una zapata profunda
en arena compacta requiere de esfuerzos muy altos para que falle. Cuando esto
sucede, la arena compacta se comporta como arena suelta y la falla sera del
tipo por punzonamiento, es decir, seguira un patrén de ruptura vertical por
corte alrededor del cimiento. También, sefiala Vesic, la falla por
punzonamiento se puede presentar en zapatas bastante superficiales si existen
cargas dinamicas. No se observaran grandes desplazamientos superficiales de
material.

1.2 Suelos friccionantes.

La capacidad de carga ultima para un cimiento poco profundo en arenas o
gravas depende de la compacidad relativa, la posicion del nivel de aguas
freadticas, NAF, ancho de la cimentacion y profundidad de desplante, segin se
observa en la expresion de Terzaghi:
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gc = yDiNg + 172yBN,

La compacidad relativa de la arena se refleja en los valores de N, y N, que
son los factores de capacidad de carga y son funcion del angulo ¢. Los valores
de estos factores aumentan mucho si el valor de la compacidad relativa lo -
hace. La compacidad relativa en arenas se determina por las correlaciones
entre el nimero de golpes N y el valor del angulo ¢ en la prueba de

" penetracién estandar. En arenas finas, poco permeables, situadas bajo el ‘mve,l»

de aguas fredticas, la prueba de penetracién estandar arroja un valor de N
mayor que cuando material se encuentra seco o no sumergido, porque al
producirse el impacto, el agua no puede emigrar tan facilmente entre los
reducidos huecos de la arena, es decir, parte de la carga de impacto es tomada
por el agua.

Ante la presencia del nivel de aguas fredticas se debe tomar especial cuidado
en la magnitud de valores que se usaran para calculos de capacidad de carga y
asentamientos, ya que, el valor del peso especifico del material sumergido, (es
decir que se encuentra bajo el NAF), puede llegar a ser del orden de la mitad
del mismo para material no sumergido. Por lo tanto, la capacidad de carga del
suelo sumergido sera afectada proporcionalmente.

Si se incrementa el ancho de la cimentacién, B, se incrementa de igual forma
el valor de la capacidad de carga, sin embargo, una de las particularidades de
la Teoria de Terzaghi radica en que, aunque se incremente el ancho B, el
material contenido arriba del mvel de desplante Dg no contribuira al aumento
de la capacidad de carga por re51stenc1a al esfuerzo cortante.

Entre mas profundo se encuentre el desplante del cimiento, Dy segun la Teoria
de Terzaghi, el valor de’ la capacidad de carga aumentard. Como
recomendacion se puede decir que los cimientos deberin desplantarse a una
cierta profundidad minima, aunque la capacidad de carga del suelo de para
mas. También se debe de tomar en cuenta el desplantar un cimiento siempre
debajo de la capa vegetal.
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1.3 Suelos cohesivos.

Terzaghi y Skempton proponen una expresion "dué'aétuéhﬁéﬁte es usada con
resultados muy aceptables para el calculo de la capacidad de carga en suelos
cohesivos y es del tipo:

jc = CN + 7Df

-La capacidad de carga altima depende la cohesién ¢ y de la profundidad de

desplante Dy El valor de ¢ es el obtenido preferentemente de una prueba
triaxial rapida, que es la que mejor porque simula el comportamiento del suelo
en el sitio. El ancho B no interviene en la Teoria de Terzaghi y en la de
Skempton la influencia es indirecta.

El término yDy atectara la expresi()n arriba escrita y deberé ser considerado de
manera particular con la presencia de aguas fredticas. Se aplicara el peso,
especifico del material sumergido y,,, si existe NAF arriba del mvel de
desplante. Si parte del material correspondiente al término yD; se encuentra
por debajo del NAF se debera restar la presion del agua.

En cimentaciones poco profundas en arcillas homogéneas el problema de

asentamientos por consolidacion suele ser el factor dominante en su;
comportamiento, de manera que la presion admisible desde el punto de visita
de la resistencia del suelo suele quedar limitada por el valor que produzca el -
maximo asentamiento tolerable para la estructura que se desea cxmentar -

de falla sera la capacidad de carga del terreno.

En limos, la resistencia al esfuerzo cortante se debe a la friccion entre las
particulas y a la cohesion producida por algin cementante. Para estimar la
capacidad de carga se recomienda la realizacion de pruebas triaxiales. En
limos plasticos el calculo de las cimentaciones deberd seguir un procedimiento
similar que para el caso de las arcillas y si el limo es no plastico, las
suposiciones para arenas se ajustaran mejor. En limos sueltos o suaves, no
adecuados para soportar cimientos, puede recurrirse al empleo de
cimentaciones compensadas o bien a cimentaciones profundas.
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1.4 Influencia del nivel de aguas freaticas.

La presencia del nivel de aguas fredticas, NAF, es motivo suficiente para
analizar con detalle todo lo relacionado a la construccién de una cimentacion,
desde su disefio, ya sea en suelos cohesivos, o bien, friccionantes. El NAF
puede cambiar totalmente las propiedades mecédnicas de un suelo afectando
directamente la capacidad de carga. Los asentamientos, o expansiones (en
arcillas), que se produciran, incluso durante - la construccion de la
subestructura, tendran que ser tomados en cuenta. Ademads, como resultado de
su presencia, el proceso constructivo sera mas complicado y su costo mayor.

Los valores del peso especifico para una arena seca, himeda o saturada varian
relativamente poco entre si. Cuando la arena esta sumergida bajo en nivel de
aguas fredticas el peso especifico sumergido y, tiene una variacién
importante. Esto disminuird directamente la capacidad de carga. Ademads, los
asentamientos presentados en arenas con la influencia de aguas freaticas seran
aproximadamente del doble que en materiales no sumergidos, porque al
cambiar el valor de y, por el de ¥/, la rigidez del material al esfuerzo cortante
se reduce a la mitad aproximadamente. Si el NAF se encuentra por debajo de
un valor igual a B, se recomienda que el termino que contiene la sobrecarga
contemple un peso especifico no sumergido.

En la expresion de Terzaghi para suelos cohesivos, como ya se habia
‘mencionado, el término yD, debera ser tratado con especial cuidado bajo la
‘influencia del NAF. Si éste se presenta arriba del nivel de desplante se aplicara
el peso especifico del material sumergido y,,. Como el término ¥Dy representa
la sobrecarga arriba del nivel de desplante, la parte de este material que se
encuentre por debajo del NAF debera afectado por la resta de la presion del
agua.

El NAF influye directamente en el aumento del costo de construccion si el
nivel de desplante de la cimentacién estd por debajo de éste, porque, para
trabajar en seco, se tendra que abatir éste. En algunos casos, y una vez
terminada la construccion, es recomendable impermeabilizar las zonas
invadidas por el nivel de aguas fredticas. La presencia del NAF durante el
proceso constructivo sera mas ficilmente controlable en el caso de las arcillas
que el de las arenas, ya que, una de las propiedades de las primeras es la
impermeabilidad que permitirA un bombeo moderado para mantener en seco la
excavacion. Hay que tomar en cuenta que se podrian presentar expansiones
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por la variacién del contéhido de agua durante la excavacién, mismas que se
convertirdn en asentamientos posteriores.

Por otro lado, con la sola presencia de aguas fredticas, el problema de
estabilidad de taludes se agrava, ya que la poca resistencia de las arcillas se ve
afectada por el flujo de agua dentro de la masa de suelo.

! Sociedad Mexicana de Mecdnica de Suelos, "Manual de Diseflo y Construccion de Pilas y Pilotes”, pdgina 31, SMMS, México, 1989.
* Judrez Badillo, E. y Rico, A., "Mecdnica de Suelos”, Tomo II, pagina 343 a 399, Edit. Limusa, México, D.F., 1976.

? Judrez Badillo, E. y Rico, A., "Mecdnica de Suelos”, Tomo II, pdgina 20, Edit. Limusa, México, D.F., 1976. Citada en...

*Judrez Badillo, E. y Rico, A., "Mecdnica de Suelos”, Tomo I, pigina 360 y 361, Edit. Limusa, México, D.F., 1976, Citada en...

* Judrez Badillo, E. y Rico, A., "Mecdnica de Suelos”, Tomo II, pdgina 362, Edit. Limusa, México, D.F., 1976, Citada en...

® Judrez Badillo, E. y Rico, A., "Mecdnica de Suelos”, Tomo II, pgina 362, Edit. Limusa, México, D.F., 1976.

7 Judrez Badillo, E.y Rico, A., "Mecdnica de Suelos”, Tomo II, pdgina 370, Edit. Limusa, México, D.F., 1976.

* Judrez Badillo, E. y Rico, A., "Mecdnica de Suelos”, Tomo II, pgina 371, Edit. Limusa, México, D.F., 1976.
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por la variacién del contenido de agua durante la excavacion, mismas que se
convertiran en asentamientos posteriores.

Por otro lado, con la sola presencia de aguas freaticas, el problema de
estabilidad de taludes se agrava, ya que la poca resistencia de las arcillas se ve
afectada por el flujo de agua dentro de la masa de suelo.

! Sociedad Mexicana de Mecdnica de Suelos, "M I de Disefio y Construccion de Pilas y Pilotes”, pagina 31, SMMS, México, 1989.
? Judrez Badillo, E. y Rico, A., "Mecdnica de Suelos”, Tomo Il, pagina 343 a 399, Edit. Limusa, México, D.F., 1976.

? Judrez Badillo, E. y Rico, A., "Mecdnica de Suelos”, Tomo I, pégina 20, Edit. Limusa, México, D.F., 1976. Citada en...

! Judrez Badillo, E. y Rico, A., "Mecdnica de Suelos”, Tomo 11, pigina 360y 361, Edit. Limusa, México, D.F., 1976, Citada en...

¥ Judrez Badillo, E. y Rico, A., "Mecdnica de Suelos”, Tomo ll, pdgina 362, Edit. Limusa, México, D.F., 1976. Citada en...
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Nivel de desplante y
plano de aplicacion

de carga

Cuiia de
penetracion

D

Sig L1

Solucion de Prandil.

Base de todas las Teorias de Capacidad de Carga
para suelos.
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Nivel de desplante y
plano de aplicacion
de carga

Cuiias de
penetracion
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figl.2.a

Mecanismo de falla propuesto por Hill.

Solucion alternativa. Las velocidades de
desplazamiento son diferentes.
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figL2.b

Cuiia truncada de Hill.

Solucion que considera que la superficie del medio
semiinfinito no es horizontal sino de la forma mostrada.
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fig L3
Terzaghi.

Mecanismo de falla de un cimiento continuo poco profundo.
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fig 1.4
Skempton.

—p
ax ]
Estrato
Df blando
x ‘
D Est
v strato
A!_kv—ik‘ ﬁrme

Skempton hace una distincion entre
la profundidad de desplante D,y la
profundidad de entrada del cimiento
en el estrato resistente D.

Skempton no sélo considera la influencia de la profundidad de desplante Df,
sino que, ademas, toma en cuenta la profundidad de entrada del cimiento en el
estrato resistente D para calcular el valor de N_ que, por lo tanto, reflejara una
mayor resistencia al desplazamiento por cohesion o lo que es lo mismo, mayor

resistencia a la falla por capacidad de carga en suelos puramente cohesivos.
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figl5

Teoria de Meyerhof.
Mecanismo de falla q Ppoca profundidad.
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La parte izquierda
es simétrica

figl.5
Teoria de Meyerhof.

Mecanismo de falla a poca profundidad.

38



S S /\ . - Carga

falla

Ascntamiento

A) falla por corte general

Carga

falla

Asentamicnto

B) Falla por corte local

Carga

falla

Asentamiento

C) Falla por punzonamiento

fig 16

Formas de falla por capacidad de carga
segun Vesic.
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II. Interaccion Estatica Suelo Estructura.

En este capitulo se describe el efecto que una carga en la superficie tiene sobre
los distintos puntos de la masa de suelo, ya que ésta carga producira esfuerzos,
y por lo tanto, deformaciones, las cuales deberan considerarse hasta la
profundidad de influencia que sea relevante.

Este capitulo también trata de la forma en que el suelo y la estructura trabajan
juntos, la interaccién suelo-estructura'. El suelo tiende a deformarse con la
presencia de una nueva estructura, asi que, la configuracion resultante de las
deformaciones sera funcion de la geometria y rigidez de la superestructura y
subestructura, del sistema de cargas aplicadas, ademas también de ser funcién
de la estratigrafia del suelo y las propiedades mecanicas del mismo tomando
en cuenta el tiempo. Se debera considerar todo el caso hasta la profundidad
donde el efecto de las cargas inducidas sea significativo.

Cuando se tiene la presencia de un cimiento continuo se pueden presentar las
configuraciones de deformacién indicadas en la figura II.1. Cuando existe un
suelo cohesivo totalmente saturado, por ejemplo, el caso de una arcilla
saturada, se tiene que el cimiento tiende a deformarse junto con el suelo justo
como lo indica el dibujo de la figura II.1, siempre y cuando el cimiento sea
totalmente flexible. También se ilustra el caso de las deformaciones
presentadas por la accion de un cimiento igualmente flexible apoyado sobre
un suelo friccionante cuya rigidez aumenta con el confinamiento. En ambos
casos, los esfuerzos transmitidos al suelo seran uniformes, pero como puede
verse, los asentamientos se comportaran de una manera variable. Ahora bien,
al aplicar una carga al suelo teniendo una placa o cimiento infinitamente
rigido, el hundimiento de la placa sera totalmente uniforme, pero esta vez, la
configuracion de esfuerzos variara de una forma semejante a la ilustrada para
dos tipos diferentes de suelo.

En la practica el cimiento puede tener una rigidez finita. La interaccion suelo-
estructura nos dard una idea mas aproximada de la configuracion real de
deformaciones en el suelo inducidas por la presencia de un cimiento continuo
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de rigidez finita, asi como una aproximaciéon mdas real de las reacciones del
_terreno de cimentacion.

En la interaccion suelo-estructura el problema por resolver es el definir las
magnitudes de los asentamientos que se presentaran en el suelo donde se
apoyard la cimentacion de una nueva estructura. La solucién implica el
conocimiento de los valores fisicos de estas deformaciones en el terreno de la
cimentacion y estd acompafiada por la obtencién de las reacciones. Con esto
se obtendran los elementos mecanicos que actuaran en la cimentacién y, por lo
tanto, ademdas, se podra disefiar y dimensionar mas adecuadamente una
cimentacion dada. Por supuesto, hay que aclarar que, antes del desarrollo de
estos métodos de interaccion suelo-estructura, los ingenieros ya podian
establecer de una manera suficiente, en algunos casos, los asentamientos que
sufrirfan las estructuras, aunque en muchos otros casos se presentaban
consecuencias poco funcionales como los asentamientos diferenciales que han
sufrido algunos edificios de la ciudad de México, como el Palacio de Mineria,
por ejemplo. La interaccion suelo-estructura ayuda al dimensionamiento de las
nuevas estructuras utilizando las herramientas actuales con que se cuenta,
como lo son las maquinas computadoras personales.

El primer paso que debe conocerse para aplicar la interaccion suelo-estructura
es la propuesta estructural. Es decir, en la estructura por revisar se deben
conocer los elementos estructurales, incluso de la cimentacion, ademas del
sistema de cargas que actuard. En este trabajo sOlo se analizara la parte
estdtica del problema, es decir, no se considerara el efecto sismico. Al conocer
el sistema de cargas de la estructura (suma de los vectores de carga de
empotramiento de todas y cada una de las barras de la estructura incluyendo
su cimentacién) y al conocer la matriz de rigidez de toda la estructura (suma
de matrices de rigidez de todas las barras de la estructura), se pueden conocer
las cargas que se transmitiran al suelo. El suelo las recibira con una serie de
reacciones que obedece a la tercera Ley de Newton?, es decir, que la magnitud
de las reacciones del terreno sera igual a la de las cargas aplicadas sobre éste.
El sentido sera contrario. Las cargas que se transmitiran estaran expresadas no
como valores numéricos, sino como expresiones que seran funcion de
incognitas denominadas reacciones r;. Por lo tanto, las expresiones obtenidas
para calcular los desplazamientos del suelo también seran funcidén de las
mismas incognitas r;. Posteriormente se establecera el equilibrio con una
relacion entre las ecuaciones resultantes donde se conocera que los
desplazamientos de la estructura y del terreno de cimentacion en la zona de
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contacto. seran exactamente de la rmsma magmtud supomendo que la
cu’nentacmn y el terreno siempre estan en contacto

, Luego, al resolver el sxstema der ecuaciones se encontraran: los valores de las
reacciones y de los desplazarmentos y giros en los puntos de interés. Como
resultado implicito de esto se podra conocer el valor de los elementos
mecanicos actuantes, y por lo tanto, se podra dimensionar la cimentacion de la
estructura, o bien, se podra proponer otra estructura diferente o alguna
solucidn alternativa para la cimentacion estudiada. Cuando se trate de una losa
de cimentacidén, ésta se idealizard& como un conjunto de barras o trabes
ortogonales entre si. Como resultado de la interaccion estatica suelo-estructura
se podra conocer el valor de los asentamientos en los nudos importantes de
esta losa, lo cual arrojard una idea muy aproximada de los asentamientos
diferenciales de la propuesta en estudio. Este método se puede emplear para
calcular reacciones y desplazamientos en cimentaciones compensadas.

II.1 Diferentes teorias de transmision de esfuerzos al suelo.

Antes de describir los pasos de la interaccion estatica suelo-estructura, los
cuales son el andlisis estructural, el cdlculo de deformaciones en el suelo y la
compatibilidad de deformaciones, es necesario mencionar las teorias que han
servido para obtener la distribucion de esfuerzos en el suelo. Estas teorias aun
son vilidas con sus restricciones propias y sirven para visualizar las
deformaciones en la masa de suelo asociadas a ios esfuerzos, las cuales son
inducidas por la presencia de una estructura. En general, para el estudio de
cualquier caso de ingenieria civil que tenga que ver con deformaciones en la
masa de suelo, el ingeniero tendra que conocer la variacién y magnitud de los
esfuerzos en los distintos puntos de la masa de suelo cercanos y debajo de la
ubicacion de la nueva estructura. El objetivo es el tener una amplia vision de
la variacidn de los esfuerzos inducidos por el incremento de carga en el medio,
lldAmese a esto ultimo la construccidn de un edificio o estructura en el lugar.
Con esto, se podran predecir, de manera suficiente en términos ingenieriles,
los asentamientos o expansiones que se presentaran en el tiempo, durante el
proceso de construccion incluso, y que a su vez determinaran la funcionalidad

o hasta la estabilidad de la estructura.
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El ingeniero tamblen tendra conocumento de la profundidad a la cual las
deformaciones de la rria de suelo se. podran deprec1ar por ser de magnitud
minima, debido a- que losb 'sfuerzos ‘inducidos en esos puntos ya no seran de
consideracién, y, por lo: tanto, 'ya no afectaran el desempeiio del conjunto
suelo-estructura. :

Ahora bien, ya en 1885, Boussinesq® habia estudiado el estado de esfuerzos
que actia en una masa de suelo y que es ocasionado por la aplicacién de una
sola  carga vertical. A partir de estd solucién, basada en las mismas hipotesis
de la Teoria de la Elasticidad que se usan para el estudio de la capacidad de
carga, las cuales se refieren al analisis de los efectos de cargar un medio
semiinfinito -limitado por una sola frontera plana-, homogéneo, isétropo y
linealmente elastico, Boussinesq preparé el camino para que otros
investigadores evaluaran, a veces con distintos métodos, varias condiciones de
carga y esfuerzos resultantes que pueden llegar a presentarse en un suelo como
consecuencia de la accion de una cimentacién, o bien, por ejemplo, por la
presencia de la cortina de una presa de tierra. Con la aplicacién de estos
estudios el ingeniero actual ahora puede conocer la profundidad de influencia
significativa y distribucion de los esfuerzos actuantes en el medio, lo cual lo
llevard a un disefio mas razonable y certero de la cimentacién, ya que podra
calcular los asentamientos resultantes. Aunque los estudios de Boussinesq y
posteriores estdn basados en hipétesis un tanto alejadas de la realidad, los
resultados obtenidos son muy aceptables y hoy su aplicacién es confiable,
sobre todo en suelos sujetos a consolidacion, siempre y cuando se utilice un
criterio adecuado.

Asi pues, en la figura II.2 se trata de conocer el valor de los esfuerzos
provocados por la accién de la carga, P, en el punto A. Boussinesq propuso el
uso de un sistema cartesiano ortogonal de referencia cuyo origen, 0, coincide
con el del punto de aplicacién de la carga. El plano xy es la superficie del
medio semiinfinito y, z, la profundidad. R es la magnitud del vector de
posicion definido por el dangulo #. Asi pues, el esfuerzo vertical o. esta dado

por:

_3Pcosy 3P 2
2z z? 2 R®

La figura I1.3 muestra una grafica tipica de la distribucion del esfuerzo
vertical cuando se aplica una carga como la mostrada. Los bulbos representan
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Mas ‘tarde, con base ‘en los estudlos‘hechos por. Boussmesq, se realizaron
extensiones. del primer caso. Asi R. E. Fadum (1941) calcul6 las expresiones
para estimar el efecto que tiene sobre la masa de suelo una carga lineal de
longitud infinita. La simplificacién de la propuesta de Fadum es tal que,
.- practicamente, sdlo hay que referirse a sus gréficas para encontrar los valores
~de influencia definidos por él y posteriormente calcular el valor del esfuerzo
vertical o. en el punto deseado. Fadum también estudié el efecto producido
por una carga distribuida de forma rectangular y uniformemente cargada sobre
la superficie. Ademas, en ambos casos, es decir, el de los esfuerzos producidos
por una carga lineal infinita y el de los producidos por una carga rectangular
uniformemente cargada, se puede realizar el calculo del esfuerzo en puntos
situados no necesariamente bajo la sobra ortogonal que proyectaria el area
cargada, sino que, se puede calcular también el valor del esfuerzo en puntos
mas alejados de tal proyeccién.

Por supuesto, también se han desarrollado expresiones, graficas y otros
métodos para conocer la magnitud de los esfuerzos verticales y horizontales
producidos por el efecto de una carga uniformemente repartida en un &area
circular ademés de otras condiciones de carga, tales como, areas cargadas no
uniformemente sino en forma de triangulos o trapecios. Una aplicacion
practica, en este ultimo caso, se tiene en el estudio de las presas de tierra o
terraplenes.

En 1942 Newmark’ disefié6 un método grafico para estimar los esfuerzos
producidos en el subsuelo cuando se tiene un drea uniformemente cargada con
cualquier geometria o incluso con cargas de distintas intensidades.

Burmister® estudi6é el caso de un sistema no homogéneo formado por dos
estratos homogéneos, isétropos y linealmente elasticos. Se supone que el
contacto que existe en ambas capas es perfectamente rugoso. La capa inferior
serd un medio semiinfinito. De la observacién de los estudios de Burmister
referentes a la interaccion de dos estratos se concluye que si el estrato de
arnba es considerablemente mas rigido que el de abajo, el esfuerzo vertical
que se transmitira desde el primer estrato a la capa inferior -la menos rigida-,
tendra una variacién brusca y sera mucho menor que en el estrato superior y
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, ~conog a- de transrms1on de los:

esfuerzos en el suelo provocados por la accién de una carga. Con esto se
podran calcular los desplazamientos en la masa del suelo paso necesario para
el disefio de una cimentacién estable y funcional.

~Como ya se ha mencionado en este capitulo, para el estudio de la interaccion
suelo-estructura, el ingeniero tendra que conocer primeramente la variacién de
las propiedades del subsuelo hasta la profundidad a la cual los esfuerzos ya no
afecten el sistema.

I1.2 Analisis estructural.

Para el analisis estructural en la interaccion estatica suelo-estructura se
emplearan aquellos métodos basados a partir del estudio de la energia y el
trabajo. El principio es el siguiente, al aplicar un sistema de fuerzas a una
estructura, ésta se deformara produciendo energia interna —que es esencial
para mantener el equilibrio-, lo anterior, sin rebasar <l lir. ~ elastico. Esta
energia estd asociada directamente a los efectos que producci: .as cargas que
actian, los cuales son conocidos como elementos mecanicos. A partir de este
principio conocido como energia de deformacion, se desarrollan los métodos
que se utilizan para calcular deformaciones y desplazamientos en las
estructuras. Empleando el principio de #rabajo virtual se llega a la exposicién
de un método conocido como el de flexibilidades y posteriormente se puede
deducir mas facilmente el método de las rigideces. Ambos métodos se utilizan
para resolver estructuras hiperestaticas.

El método de las rigideces, que es en el que se basa el estudio de la
interaccién estatica suelo-estructura presentado en este trabajo, nos permite
resolver estructuras hiperestaticas tales como barras, marcos, armaduras y
losas de cimentacidn. Este método se describe de la siguiente manera. Primero
se obtiene el grado de indeterminacion cinematica de la estructura en estudio,
el cual se refiere a la cantidad de desplazamientos lineares o angulares —grados
de libertad- que se presentan en la estructura independientemente de las
condiciones de carga. Posteriormente se restringe la estructura con apoyos
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ficticios de manera que su grado de indeterminacién cinemaitica se vuelva
igual a cero. Se obtienen las fuerzas de fijacion o de empotramiento de la
estructura restringida. Se liberan los grados de libertad restringidos en forma
individual produciendo desplazamientos y giros de valor unitario, -para lograr
esto se aplican las fuerzas que son conocidas como rigideces angulares-. Se
establece el equilibrio. Por superposiciéon se suman todos los efectos de los
diferentes estados creados y se obtienen los desplazamientos y reacciones
finales para cada punto. Se resuelve totalmente la estructura.

El método de las rigideces establece que se debe satisfacer el equilibrio de
momentos flexionantes en los nudos y el equilibrio de fuerzas cortantes en los
ejes de las barras de la estructura. Esta COI‘ldlClOI‘l se puede poner en forma
matricial con la siguiente ecuacion de equilibrio: L

[KIts}+ {p e {pr)=0
Donde:

= [K] es la matriz de rigideces de la estructura, y, esta dada: por la suma de las
matrices de rigidez de cada una de las barras. Se cumple que es” una matrlz
cuadrada, simétrica, de diagonal pesada y positiva. -

= {5} es el vector de desplazamientos o de grados de hbertad restnngldos, y esta
determinado por los desplazamientos angulares en los nudos y-'por los hneales en
los ejes.

= {P’} es conocido como el vector de cargas de empotrarmento ‘0. vector de
momentos y cortantes de empotramiento que transmiten las barras sobre los nudos.-

=  {P°} es el vector de cargas concentradas o bien, vector de momentos o fuerzas
externas concentrados en los nudos y de fuerzas concentradas en los ejes.

Siempre se cumple que la matriz de rigidez de una estructura es la inversa de
la matriz de flexibilidades de la misma.

En la interaccion estatica suelo-estructura se obtiene para cada barra la matriz
de rigidez y el vector de cargas de empotramiento correspondientes. Luego se
suman todas las matrices y los vectores para obtener la matriz de rigidez total
de la estructura y el vector de cargas de empotramiento total. Con esto se
planeta la ecuacioén de equilibrio matricial.

Por ejemplo, segun la figura 1.5, se tiene un marco estructural, inciso a. Este
marco, como se observa, estd cimentado sobre una zapata corrida. Se ilustra el
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;dlagrama de asentarmentos y de reaccxones —incisos: b y c- que se presenta en
el lugar. Se idealiza el sistema de cargas y reacciones a que queda sujeta la

cimentacién de este marco - d-. Luego, se ilustran los grados de libertad a los
que estaria sujeta la cimentacién segin el inciso e. Noétese que la zapata
corrida se ha dividido en dos partes ya que se puede ‘considerar un nudo de
trabajo en la mitad de la longitud total de ésta. En el inciso f se analiza la
barra I la cual esta sujeta al sistema de cargas dado. Se considera que la barra
1 esta doblemente empotrada. Las reacciones del suelo que actuan sobre la
barra I estan representadas POT 7y Fyoooo o -

De este modo se. tlene que ,sm con51derar~f rta.rmento de barras, la matriz de
;rlgldez para la barra 1-de lafigura II.5:f esta ada por

, - &2

- _6E1 6EI ] g
L L LZ L ,L: : ' . ¢
|2ELs AL _:,.6,5{ GEL P
kl=| f. L. L L ’
RISV 6Er —6EI 12E1 12E1 S5

e L L. r ;
OEL- G SELL - 2EL - 12ET | %

e i wL2/12 (11/192)L2r —(5/192) r. O
{P ;}; Wit/ 19+(5/192)L2r +(11/192)L2 o5
" —wL/2+(13/32)Lr, +(3/32)Lr &
—wL/2+(3/32)Lr, +(13/32)Lr, &

La matriz de rigidez de toda la estructura de cimentacion es la suma de las
matrices de rigidez de las barras /I y 2. Asi mismo, el vector de cargas de
empotramiento de toda la estructura es la suma de los vectores de carga de
empotramiento de cada una de las barras. El vector de cargas concentradas
sera:

—-A &
ey __ _PZ i 52
) s

1= 5 47




Sustituyendo en la ecuacién matricial encontraremos una expresion para cada
grado de libertad, &), &, &3, 65, 65, y 6s, donde por simetria segtn la figura
ALS.d, & = &, 65 =0, 6; = 65, lo que simplifica el problema en este caso. Las
expresiones para cada grado de libertad son funcién de &;, &;, 3, G4, 65,y G5, y
de las reacciones r, y r;. Al resolver el sistema junto con las ecuaciones
proporcionadas por el analisis de las deformaciones del suelo, que también son
funcioén de los desplazamientos &;, &, J;3, 6y, 65,y G5y de r. y rs, se obtienen
los valores finales de los desplazamientos y de las reacciones. El ejemplo
numérico de aplicacion practica quedara expuesto en el capitulo V de este
trabajo. o
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Arcilla saturada —se supone que

¢l medio es totalmente clastico- Arenas o gravas —gumenta su

rigidez con ¢l confinamiento-

Asentamiento del suelo sujeto a la accion de un
cimiento totalmente flexible uniformemente cargado.
Los esfuerzos transimtidos al suelo, mas no los
asentamientos, serdn uniformes.

!

A X XA A% AKX XX 4 Az

N

™

Q

Arenas 0 gravas —aumenta su
rigidez con el confinamiento-

Arcilla saturada -se supone que N
el medio es totalmente eldstico- N

\ Distribucion de variable de presiones
bajo una placa infinitamente rigida -los
asentamientos son uniformes-.

fig IL.1

En las hipotesis de la interaccion suelo-estructura se supondrad que la forma de
trabajo de los cimientos es del tipo flexible, es decir que tienen una rigidez
finita, caso intermedio a los ilustrados en los dibujos superiores. (Sowers, 1962)
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A’

fig II.2

Esfuerzos en un punto de la masa de suelo provocados
por la accion de una carga concentrada segun la
solucion de Boussinesgq.



Bulbos con valores
de igual magnitud de
esfuerzo vertical .  /

=/

Variacion esquematica de la
! magnitud de esfuerzos
| inducidos en el subsuelo

fig 11.3

Estado de esfuerzos en la masa del suelo ocasionado por
la aplicacion de la carga q segun una aplicacion de la
solucion de Boussinesq.
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fig 114

Fuerzas necesarias para liberar un grado de
libertad. Método de las flexibilidades.
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fig IL5

Analisis Estructural. Método de las rigideces.
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IL3 Caiculo de deformaciones del suelo en funcion de las cargas.

La tercera ley del movimiento de Newton dice, siempre que dos cuerpos
interaccionan, la fuerza que uno ejerce sobre el otro tiene igual modulo y
direccion contraria a la fuerza que el segundo ejerce sobre el primero. Lo
anterior suele llamarse el principio de la accién y la reaccién’. Llevando esto
a la interaccidn estdtica suelo-estructura se tiene que el terreno de cimentacion
presentara las reacciones mostradas en la figura II.6.] como respuesta al
sistema de cargas actuantes. Segin la tercera ley del movimiento de Newton®,
las reacciones del terreno son las cargas, consideradas esta vez en sentido
contrario, que debera soportar el suelo como se ve en la figura /1.6.2.

‘Se sabe que los asentamientos del terreno seran funcién del sistema de cargas
aplicadas, de la geometria y rigidez de la superestructura y subestructura,
situacion que se estudia en el apartado del analisis estructural. Pero también, la
configuracion de deformaciones del suelo es funcidn de la estratigrafia del
suelo y las propiedades mecénicas ‘del mismo tomando en cuenta el tiempo.
Calcularemos los asentamientos del terreno en funcidn de las cargas utilizando
las suposiciones de las teorias elasticas. La deformacion de todos lo estratos A
bajo el punto / esta dada por la expresion:

S, =6y + (H,1E,)> I ,nd, /a,
K=

s=1

El término &, se refiere a la deformacion previa del suelo. En la expresién
mostrada r; es la carga en la superficie segin la figura /1.7.1. La presion
vertical vale rdi/a; donde d; es la longitud y a; el area donde la carga actua.
H; es el espesor del estrato. El término /;; es el valor de influencia, el cual es
igual al esfuerzo normal en el punto ij, producido por una presidén unitaria
actuando en el area a, (Zeevaert, 1973).

E; es el médulo lineal de deformacion el cual se define como el cociente del

esfuerzo normal vertical en el punto i/ a la mitad del estrato j, entre la
deformacion lineal unitaria vertical del estrato j, entonces:
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‘Ademas:

: 11/k1=71:’7'uk - '(I‘IU*—*-I‘WI‘),‘, o - :

La letra v representa la relacnon de P01s, 0 Los esfuerzos normales vemcales '
. y horlzontales se obtlenen con las 51gu1entes expresmnes :

Oy = Z'I.njk "kdk‘“_/ak
K=l o

n,
o, = ZI_‘-.,k"kdk /a,
o

Es importante que los modulos de deformacién £; se determmen con51derando
el efecto de la presion de confinamiento en el terreno, ademas del hecho de ;
que la curva esfuerzo deformacion unitaria de los suelos no:es lmeal y
~también la posible variacién con el tiempo de las propledades mecamcas del
suelo, figura I1.7.2. S e

Ejemplificando, si se tiene una zapata como la mostrada en la f gura 11 8 la
deformacioén en el punto i=1, consnderando la deformacnon prev1a como nula,
valdra: : : . ‘ :

(Hu/Eu) (1/1lrld//a/+1/12"2dz/az+1113r3d3/03) +7 (le/Elz)
(I,Z,rld,/a,+1p2r2d2/a~,+[,23r3dya3) B

y,sii=2:

(HZI/EZI) (121lrldl/al+1212"2d2/az+1213"3d3/a3) + (H22/E23)
(L2217 1d /ay+ 12231 2da/az+ 12237 3dy/a3)

Como se observa en las expresiones de arriba, se conocen de antemano todos
los factores tales como, la profundidad del estrato, la geometria del conjunto y
los valores de influencia, las Unicas incognitas son r;, r; y r3;. Con estas dos
ecuaciones, dadas para &; y &, y considerando que segun la figura 11.8 la
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reaccion r, = r;3; ya que el conjunto es simétrico en cargas y geometria, se
tienen las ecuaciones necesarias para que, junto con las obtenidas del analisis
_estructural, se resuelva el sistema de ecuaciones que: dara como resultado final
la obtencién de los desplazamientos y las reacciones del conjunto.

A continuacién se presentan las expresiones’ utilizadas ‘para determinar los
esfuerzos normales en la masa de suelo bajo la esquina de un rectangulo
sometido a una carga uniforme ¢ aplicada en la superficie. Estos esfuerzos
representan el valor de la influencia de la carga a la profundidad z, y por lo
tanto, estan directamente asociadas al valor de la deformacidon del estrato en
ese punto Estas expresiones son un desarrollo mas actual de la propuesta de
Fadum® para la misma condicién de carga. De forma similar al método de
Fadum, se obtiene el valor de los esfuerzos o, 0, y o: bajo la proyeccion del
area rectangular en la masa de suelo y bajo otros puntos -a diferentes
profundidades- y ubicados no necesariamente bajo la proyeccion ortogonal del
rectangulo cargado. Cuando en estas expresiones el valor de la carga g es
unitario, los esfuerzos o valores de influencia obtenidos son estos: I, L ¥
L. Posteriormente se calcula el valor de influencia /j; que se sustituye en las
expresiones para obtener la deformacién en el punto i, tal como se observo
lineas arriba. Para o, (Damy, 1985):

O-: = q_ RS ]: 2, -+ g l g vaz -+ ang tan :r})
i\ x"+y" y +z- ) A zA

Para o y o; (Dashké y Kagan, 1980):

_4q |~ xyz yA
*Togx

5 {2 z——angtanﬁ+(1420(dngfan'-y"' —angta.n—)
2 (x +z )A xy L : ' X Xz

E i[g' 2y~ gt - 20 ang - ang ran>% J]

Donde:
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I1.4 Compatibilidad de deformaciones.

La compatibilidad de deformaciones en la interacciéon estatlca ‘suelo estructura
establece que los desplazamientos de la cimentacién y del terreno son iguales
en la zona de contacto entre ambos, es decir, la estructura no se despega del
suelo, suposicion que en la mayoria de los casos es totalmente acertada, figura
11.9. : :

La compatlblhdad de deformacxones numerxcamente;mdlcaA que la magmtud

referencia la cimentaciéon o el suelo, en: el ‘ a,reahzar la
compatibilidad de deformaciones del terreno:y de la cxmentamon se resuelve
el sistema de ecuaciones obtenidas del anallsxs estructural ‘por un lado, y por
el otro, las obtenidas del calculo de la deformacxones del suelo. Las
ecuaciones forman un sistema simultineo y su: soluc10n arro_]a los valores de
los grados de libertad, desplazam1entos y glros 5y y 6,y de las reacciones r, y
rs, en los extremos de las barras. : :
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Como respuesta al sistema de cargas actuantes, el terreno de cimentacion
presentard las reacciones mostradas en la figura 1). Segin la tercera Ley de
Newton, las reacciones del terreno -en sentido contrario- son las cargas que
debera soportar el suelo de como se ve en al figura 2).

fig IL.6

Cargas sobre el suelo.

58



Q

Carga actuando en
A drea a, '

A
{
\

1) Diagrama para el édlculo de

i
'
]
[}
)
el b Sl : los hundimientos del terreno.
Y% H o ’

2) Grdfica esfuerzo desviador — deformacion
unitaria de una muestra de suelo sometida a

% una presion de confinamiento P_ con la
‘ , aplicacion de un esfuerzo desviador o, en
v P una pruebha de compresion triaxial.
- D<— P,
4 p
O:,
> &
fig I1.7

Cdalculo de los hundimientos del terreno.

El problema de la deformacion en suelos se puede idealizar conforme la teoria lineal.
" Para establecer el médulo de deformacion del suelo, E, se utilizan diferentes criterios.
- Por ejemplo, si se conoce el médulo tangente inicial, E, se puede optar por el criterio de
utilizar el médulo de deformacion correspondiente al 50% de la falla, E;, También,

segun el criterio y experiencia, se puede utilizar un moédulo secante.
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En este caso particular-el sistemade
. cargasy la estructura son simétricos.

Sfig I1.8
Deformacion bajo un punto de la cimentacion.

Diagrama donde se muestra el problema y los puntos donde se quiere
conocer la deformacion del suelo. Se observan dos estratos diferentes y el
sistema de cargas aplicado.
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La cimentacion no se despega del suelo. La cimentacion tiene . -
cierta rigidez, pero no es infinita. El caso del sueloes similar, -
por lo tanto, las deformaciones inducidas por el sistema’de
cargas son iguales justo en la zona de contacto, tal y como se. -
observa en el dibujo. :

fig I1.9

Los desplazamientos de la cimentacion y del suelo son

iguales a lo largo y ancho de la zona de contacto.
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II1. Analisis de Estabilidad de Sistemas de
Excavacion.

Hasta ahora en este trabajo se han expuesto las teorias y métodos existentes,
tanto para el cadlculo de la capacidad de carga de un suelo, como para la
aplicacion de la interaccidon estatica suelo-estructura. Ambos conceptos
anteriores interesan al ingeniero porque le permitiran definir la estabilidad y
funcionalidad del sistema estructura-cimentacion-suelo previamente a su
construccion. En este capitulo se estudiard lo relativo a los sistemas de
excavacion, lo cual es de interés para el ingeniero ya que las excavaciones son
una etapa obligada en las construcciones de ingenieria civil. .

En el campo de las cimentaciones casi siempre sera necesario realizar una
excavacion en el area de construccion. Una excavacién tiene como finalidad,
entre otras muchas posibles, la de encontrar un nivel de desplante que
satisfaga los requerimientos de capacidad de carga del suelo, o bien,
obviamente, el tener un espacio de trabajo donde maniobrar para construir la
cimentacién de una nueva estructura. Con la realizaciéon de una excavacion se
modificard el estado de esfuerzos actuante en ese momento en suelo porque,
por una parte, se relajardn los esfuerzos del suelo en el area de la excavacién
¥, por otra parte, se creara un desnivel en sus fronteras que a su vez provocara
un empuje de tierras que induce inestabilidades en las paredes de la misma.

Este empuje del suelo debe ser contenido o ademado con muros de retencion,
tablestacas, ademes apoyados en puntales, utilizando taludes, o bien,
recurriendo a la combinacion de las anteriores soluciones posibles y algunas
otras. En la figura IIl.]1 y figura III.2 se ilustran algunos elementos de
retencion de tierras. La estabilidad de los elementos mencionados se complica
cuando existe la presencia del nivel freatico y ain mas cuando existe un flujo
de agua ya que implicara considerar, ademas, fuerzas hidrodinamicas. La
estabilidad de una excavacion también es una funcion directa de la sobrecarga
en sus limites, como pueden ser las construcciones vecinas, donde se tendra
que revisar la estabilidad de las colindancias.
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Como ya se vio en el capitulo de capacidad de carga de un suelo, la existencia
del nivel fredtico empeora las condiciones de estabilidad ‘de un suelo —
, mcluyendo el caso de las excavaciones, por supuesto- ya que, en: general la

presencia de agua disminuye la resistencia al esfuerzo cortante ‘de éste. Cabe
aclarar que por nivel freatico se puede entender la superficie que constituye el
lugar geométrico de los puntos en que el agua posee una presion igual a la
atmosférica. Esta definicidn es necesaria porque el nivel freatico no siempre es
. facil de localizar sobre todo en suelos finos, ya que, al realizar una excavacién
el espejo de agua que aparece, y que se estabiliza con el tiempo, puede definir
este nivel, pero tal superficie distintiva no existe en el suelo adyacente, puesto
que arriba de este nivel el suelo puede estar totalmente saturado por
capilaridad y, por lo tanto, en ese suelo el nivel fredtico no tiene existencia

fisica o real.'

1.1 Falla de talud.

La falla conocida como de talud es la que se presenta en aquellas superficies
inclinadas que distinguen dos niveles de terreno y que pueden encontrarse de
manera artificial o natural. De manera natural existen taludes en las laderas de
una montafia, por ejemplo, y de manera artificial en las carreteras, canales,
presas, o en las excavaciones para cimentaciones, por ejemplo. Al realizar una
excavacion para construir la cimentacién de alguna estructura se creara un
desnivel entre la parte superior y el fondo de la excavacion. Para mantener el
desnivel sin que se presente la falla del terreno se puede recurrir al empleo de
varias soluciones. Por ejemplo, se puede ademar la pared de la excavacion con
un muro de contencién, con una barrera sostenida por puntales o con
tablestacas. También, si existe espacio suficiente, se puede recurrir a la
construccion de un talud que es la superficie inclinada que servira de
transicion entre los dos niveles. Lo anterior sera funcién de la economia,
funcionalidad y estabilidad de la excavacion. Ver figuras II1.1 y 1I1.2. Cuando
se emplean taludes ya sea temporales o permanentes hay que analizar la
estabilidad del mismo incluyendo, entre otros aspectos, la presencia
desfavorable del nivel fredtico, y ain mas desfavorable, de flujo de agua a
través del medio.

Para analizar las condiciones de estabilidad de un talud se usa un criterio de
“analisis limite” que consiste en imaginar todas las posibles superficies de
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deslizamiento para ese talud. Cada superficie estara acompafiada de un
mecanismo de falla que corresponde al de un cuerpo rigido a través de una
superficie donde se aplicaran los parametros conocidos de resistencia del suelo
para verificar si ese talud es estable para la condicion mas desfavorable, es
decir, para la superficie de falla que sea mas inestable.

Existen varias condiciones para que se llegue a la falla de un talud. Por
ejemplo, la falla por deslizamiento superficial, la cual se presenta porque
cualquier talud estd sujeto a fuerzas naturales que tienden a hacer que las
particulas y porciones del suelo préximas a su frontera deslicen hacia abajo. El
fendmeno es mas intenso cerca de la superficie inclinada del talud a causa de
la falta de presion normal confinante que alli existe. Como una consecuencia,
la zona mencionada puede quedar sujeta a un flujo viscoso hacia abajo que,
generalmente, se desarrolla con extraordinaria lentituc. ;.° Jesequilibrio puede
producirse por un aumento en las cargas actuantes en ! ¢.. - 'a del talud o por
una disminucidn en la resistencia del suelo al esfuerzo coriante. La erosién es
un elemento que agudiza este problema. Ademas de las f:llas lentas existen
otras mas bruscas como los deslizamientos de tierras, que ocurren en la
profundidad del cuerpo del talud. Siendo asi, se ha observado que ocurren
fallas por rotacion cuya superficie de deslizamiento en sensiblemente parecida
a un cilindro, y ocurren, también, fallas por traslacién, cuya superficie de
deslizamiento del cuerpo rigido es una superficie plana poco inclinada
respecto de la horizontal. En la figura //I.3 se observan algunas fallas tipicas
que ocurren en taludes.

Cuando en las excavaciones para cimentaciones se hacen taludes en arcillas
blandas saturadas, hay que tomar en cuenta que el proceso constructivo es la
etapa mas critica de la estabilidad del talud, puesto que, ain no se ha
estabilizado la presion de poro # y no se ha consolidado el suelo debajo de
terraplén. En arenas el caso de diferente. Si el suelo es puramente friccionante
la estabilidad del talud es consecuencia de la friccién que se desarrolla entre
las particulas constituyentes, por lo que, la estabilidad quedara garantizada si
el angulo del talud es menor que el angulo ¢ de friccion interna del suelo, que
en un material suelto, seco y limpio se acercara mucho a su angulo de reposo,
y s6lo hay que considerar un buen factor de seguridad que tome en cuenta los
imprevistos, como la erosion, y la aparicion del nivel freatico.

El método sueco permite analizar las fuerzas que actian y que provocan la
falla de un talud. El método sueco es en realidad un nombre genérico que se
aplica a todos aquellos métodos para el calculo de taludes que suponen una
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superficie de falla del tipo cilindrica. En suelos puramente cohesivos, el
método sueco evalia que la cohesion que se desarrolla en la superficie de
deslizamiento escogida primeramente sea mayor a la fuerza inducida por el
peso de la cufia que se deslizard con pivote en el centro de un circulo de falla
supuesto, tal y como se observa en la figura Ill.4.a. Se establece un factor de
seguridad que indique que el momento motor, el que induce la falla, debera
ser menor que el momento resistente, el cual es resultado de la cohesion del
material que actua en toda la superficie supuesta de deslizamiento. Luego se °
hacen varios tanteos modificando el radio del circulo supuesto y su posicion
para asi encontrar el circulo de falla mas critico y revisar los elementos del
talud a modo que el factor de seguridad nunca sea menor que un parametro del
lado de la seguridad. Hay que tomar en cuenta, entre otras variables, la
sobrecarga en la corona del talud y el efecto del agua. El factor de seguridad
en el método sueco se define como la relacién entre la resistencia promedio al
esfuerzo cortante a lo largo de la superficie de falla y los esﬁ.lerzos cortantes
medios actuantes en dicha superficie. Para suelos cohesivos Taylor® demostrd
‘que en taludes cuyos angulos de inclinacidn con respecto a la horizontal valen
de 0° a 53° los circulos mas criticos conduciran a una falla de base. En taludes
de 53° a 60° los cxrculos ‘mas criticos pasaran por el pie del mismo y para
terraplenes con angulos mayores que 60° las fallas sélo ocurriran locales en el
‘cuerpo. del talud. ‘

Otro procedumento de calculo de resnstencna de un talud derlvado del método
‘sueco es el de las dovelas de Fellenius®, como se ve en la figura I111.4.b y
1II.4.c. Igualmente se escoge a discrecién un circulo de falla cuyo interior
-quedard dividido en dovelas. Entre mas dovelas mas preciso sera el calculo.
En cada dovela, justo en la superficie de contacto con el circulo de falla, se
desarrollara la unica fuerza que se considera para el calculo del momento
resistente y la cual es la presidon que actiia contra el circulo de falla en la zona
de contacto con la dovela, que a su vez, se considera que es el esfuerzo
resultante de una ley de resistencia al esfuerzo cortante obtenida de una prueba
realizada previamente. Esta ley obedece al planteamiento de Mohr-Coulomb’
y es del tipo:

s=ct+oig¢

El momento motor sera una consecuencia del peso de cada dovela actuante en
el drea de contacto entre la misma y la porcidon que le corresponda del circulo
de falla. Hay que realizar varios tanteos para encontrar el circulo mas critico y
revisar el valor minimo del factor de seguridad asignado. En este método y en
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el anterior hay que tomar en cuenta que la presencia de nivel freatico induce a
trabajar con esfuerzos efectivos, ademas de la fuerza adicional por efecto del
peso del agua que recibird el momento motor. Con este método se pueden
analizar suelos estratlﬁcados Las ‘fuerzas de friccién entre las dovelas se
desprecian.

En general el desempeno Vde_ los taludes se hace mas critico con la presencia de
nivel freatico y atin mas con ﬂuj de -agua. Aun asi, una solucién practica es el
empleo de drenajes adecuados. El' Reglamento de Construcciones para el
Distrito Federal, R‘C”DF6 a que en el disefio de taludes deberan tomarse
en cuenta todos los factores ya descritos en estas lineas, ademas del riesgo de
agrietamiento por"'te la proxumdad de la corona y de las posibles
discontinuidades que : an ‘aparecer en la superficie superior de la
excavacion. ' :

II1.2 Empuje de tierras sobre el ademe de las paredes de una excavacion.

Por ademe se entiende cualquier elemento artificial cuyo propdsito sea el
contener el empuje que 'la tierra ejerce sobre éste por el efecto de una
diferencia de niveles. Como ‘ya se ilustra en las figuras IIl.1 y III.2 existen
diferentes estructuras: para ‘contener este empuje activo de la masa de suelo.
Los muros de retencién son‘con51derados elementos rigidos y son construidos
de mamposteria o de concreto. Las tablestacas o elementos flexibles son
construidos de acero o de madera. Para ademar un suelo también se utilizan
otros elementos como puntales o incluso anclas.

La primera expresion propuesta para definir la resistencia al esfuerzo cortante
de un suelo y que seria aplicada también al empuje de tierras es la Coulomb,
s = c + oig ¢, cuyas hipdétesis de estudio, aunque en realidad no se cumplen del
todo, son que la tierra es incompresible, que su deformacion antes de la falla
es despreciable y por ultimo, que la falla ocurre a lo largo de superficies
planas de deslizamiento. Posteriormente investigadores en el campo de la
mecdnica de suelos obtuvieron distintas conclusiones y desarrollaron algunos
métodos para valuar el empuje de tierras. Asi mismo, hoy el angulo de
friccion interna ¢ que rige esta ley de resistencia al esfuerzo cortante no es el
de reposo del material. Mas bien tiene que ver con la envolvente cuando se
grafica la expresion de Coulomb.
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"En la figura 115 se ilustran las fuerzas que se consideran para el célculojdel S

_empuje de tierras sobre muros de retencion. En realidad pueden existir mas- . -
~fuerzas y otras condiciones que deberan tomarse en cuenta para el disefio de” =~

‘un muro. Por ejemplo, si el muro forma parte de un puente o una‘carretera ;i

‘deberan preverse en su disefio las fuerzas del sobrepeso ocasionado por el

transito de vehiculos, fuerzas de frenaje y centrifugas. También se deben
considerar aquellas fuerzas que tengan que ver con la presencia de agua ya
que pueden ocasionar empujes hidrostaticos contra el muro, o incluso, flujo de
agua. Este ultimo implicara que la estructura ademads estara sujeta a fuerzas de
filtracidén, y peor aun, a posibles subpresiones. Existe ademas la posibilidad
que se presenten condiciones tales como, fuerzas de vibracion, impacto, sismo
y la acciéon de las heladas. Todas estas condiciones y aun otras deberdn
tomarse en cuenta en el disefio de un muro de retencion. En algunas
cimentaciones se utilizan muros de contencién no tanto en el proceso
constructivo pero si  como estructuras definitivas, sobre todo en las
cimentaciones compensadas, cuyo cajon de cimentacidén quedara expuesto en
sus fronteras al empuje activo del suelo y debera considerarse en su disefio la
sobrecarga que imponen las estructuras colindantes.

Segiin Rankine’, en suelos friccionantes la expresion para calcular el empuje
total activo ejercido por un relleno de superficie horizontal contra un muro de
respaldo vertical es: v

Ei= %Kiy H*

donde:

-y donde:

E. es el empuje activo, K, es el coeficiente de presion activa de tierras, yes el
‘peso especifico del material y A es la altura del muro de retenciéon. Rankine
considera que el punto de aplicacion de esta fuerza esta a un tercio de la altura
total del muro. También existen expresiones para calcular empujes de tierras
en muros cuya superficie de relleno no sea horizontal y cuyo respaldo no sea
vertical, o bien, sea quebrado. Una de las consideraciones de la teoria de
Rankine es que justo en el momento de falla el muro debera desplazarse lo
suficiente para que las suposiciones de desarrollo de los estados pldsticos en el

terreno tengan valides. Otra suposicion, cuando el relleno es horizontal y el
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respaldo del muro es vertical, considera que el coeficiente de rugosidad entre
la masa de suelo y el muro vale cero, es decir, se considera que ese plano es
_liso. La interpretacion practica de los estados plasticos en el disefio de muros
de retencién al hablar de presiones activas se entendera que trata del empuje
del suelo sobre el muro. Cuando los muros presionan al relleno tras ellos, se
entendera que se trata de empujes pasivos.

-Para suelos cohesivos la teoria de Rankine también es aplicable. Las hipdtesis
supuestas son las mismas que para el caso de suelos friccionantes. El empuje
activo que tiene el suelo sobre un muro de retencién estara dado por:

Eq=%yH —2c H

donde:
E. es el empuje activo, y es el peso especifico del material, / es la altura del
muro de retencidon y ¢ es la cohesion del suelo o material de relleno. Las
consideraciones que debe hacerse en materiales cohesivos deben tomar en
cuenta que en este tipo de suelos las propiedades cambian con el tiempo segin
su contenido de agua, asi se tiene que a mayor contemdo de agua se observa

una menor cohesion. ' L

La teoria de Rankine también es aplicable a suelos coheswos y fricci nantes.g ‘
Con la siguiente expresion se obtiene el empuje que actua sobre un muro L
cuando se trata de un suelo con estas caracteristicas: - Ea ’

donde: ; .
E,esel empUJe actlvo y es el peso especifico del material, H es la altura del
muro de retenc1on, c es la cohes1on de] suelo ‘0 material de relleno. El término

N¢ se entlende a51 i

N, =tg2(45_+ gi)

O bien:
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A esto ultimo se llega cuando en una prueba triaxial el esfuerzo principal
__menor o3 no resiste la accién de oy, o esfuerzo principal mayor —desviador-, y
entonces, ocurre la falla del estado activo. Ver figura 1I.7. Coulomb también
prepard su propia teoria para empujes sobre elementos de retencién. A partir
de sus estudios se han desarrollado métodos graficos simplificados para el
‘calculo de empu_]es activos y pasivos en muros con distintas condiciones.

Hasta ahora se- ha considerado que los muros de retencion son estructuras
'monolltlcas que fallaran como un solo conjunto. También se ha supuesto,
- segun: las teorias de Rankine y Coulomb, que antes de la falla se desarrollan
. estados ‘plasticos en el suelo que conducen a una distribucién de esfuerzos en
la espalda del muro de una manera sensiblemente similar a la distribucién de
presiones hidrostaticas del agua. Los ademes y tablestacas no corresponden a
los anteriores comportamientos. En estas estructuras tampoco son aplicables
las teorias vistas. Los ademes pueden fallar localmente ocasionando la falla .
progresiva de todo el elemento de retencién. Los ademes se utilizan como
elementos de retencidon temporales mientras se lleva a cabo una obra de
ingenieria civil. Por esto mismo es dificil justificar la construccién menos
econémica de elementos mas rigidos y permanentes. En el caso de ademes la
distribucion de esfuerzos en la pared de éstos sera del tipo parabdlica
encontrando el maximo cerca de la mitad . de su ‘altura. Los elementos
estructurales que recibiran los mayores esﬁ;erzos seran los puntales destinados
a resistir el empu_]e, mas que los element_o s dest _a‘bs a contener la masa de
suelo. Por esto mismo, la solucién del. g:alculo ‘de’ un ademe corresponde a
encontrar la fuerza P que actia sobre el puntal ‘Ver figura I11.6.

Las tablestacas son estructuras flexibles de tipo panel que se hincan en el
terreno para asi poder resistir el empuje del suelo que contendran cuando se
realice una excavacion. El proceso de su colocacién es el siguiente. Primero,
se hincan a lo largo de la linea que definira la frontera de la excavacion
elementos de madera o de metal que serviran para contener el empuje. En el
suelo arcilloso de la ciudad de México este procedimiento es relativamente
facil puesto que el suelo ofrece poca resistencia al esfuerzo cortante. Se puede
emplear un mecanismo que deje caer un peso sobre la estructura, el cual ira
incrustando el panel en el terreno. Su manipulaciéon puede ser manual. En
terrenos mas firmes se necesitarda de un martilleo para poder hincar estas
estructuras, y esto después de realizar perforaciones en el terreno que serviran
para guiar el elemento. Una vez hincados los elementos que contendran el
empuje del suelo se inicia la excavacion. Mientras ésta va creciendo se debera
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ir reforzando la contencion artificial ya colocada. Al terminar la excavacién se
observara que las tablestacas trabajan en voladizo o cantilever porque estan
empotradas en su parte inferior, pero ademds, su forma de trabajo puede
reforzarse con el empleo de puntales ‘0 anclajes. Esto dependera de las
condiciones hidraulicas, de espacw, de estabilidad del medio y de la
economia. ' : :

Las superficies de falla que se 'observan en las tablestacas corresponden a
curvas més que a. lineas rectas. Las teorias usadas para calcular el empuje
sobre suelos, como | Qulomb no necesariamente representan las
condiciones de trabajo y falla‘de las tablestacas. En la figura /11.7 se observan
las configuraciones de deformacién de tablestacas ancladas hincadas en
diferentes tipo de suelo En general se conoce que entre mayor sea la
deformacion de la pared de contencidn las presiones sobre €sta disminuiran en
esas partes, y donde las deformaciones son nulas la concentracién de presiones

sera maxima.

Para el célculo de empujes en tablestacas® se recurre a las envolventes de
distribuciones obtenidas de mediciones en campo y corregidas de acuerdo con
la experiencia de cada localidad. Dichas envolventes son funcion del tipo de
suelo y en el caso particular de las arcillas habra que tomar en cuenta su grado
de fisuramiento y la posibilidad de que su resistencia cambie con el tiempo.

Tamez’ dice que debe existir una distancia minima de hincado o penetracion
del elemento del elemento para reducir la posibilidad de falla por “pateo” en
una tablestaca. Esa distancia minima esta asociada a un factor de seguridad
que se recomienda tenga un valor minimo de 2 para las arcillas blandas de la
ciudad de México. La expresion propuesta por Tamez es una relacion entre las
fuerzas que se oponen al giro y el empuje que lo produce a través de la
superficie de falla mas critica, siendo ésta técnica una aplicacién mds actual
del método sueco.

Las suposiciones para el disefio de tablestacas incluyen la valuacién de las
fuerzas actuantes en la superficie del nivel superior de la contencidn, ademas,
obviamente, de la fuerza asociada al empuje que ocasiona el medio contenido.
Se deben considerar los efectos que estructuras colindantes tengan sobre el
empuje del suelo, asi como el efecto que pueda crear la maquinaria y el
trafico, dentro y en la vecindad de la excavacion. También se debe considerar
el empuje del agua. Cuando se presenta flujo de agua deberan considerarse
fuerzas de filtracion. El calculo del momento flexionante maximo a que se
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somete una tablestaca sera funcidn del tipo de apoyo de ésta. Hay que tomar
en cuenta que cuando’ una tablestaca es hincada en un suelo arcilloso, o limo
compresible, el apoyo que al prmcnplo es fijo debera tomarse como libre, ya
que con el tiempo el material cercano a las ﬁ'onteras de’la tablestaca tendera a
consolidarse y el apoyo de desplazara. ‘

II1.3 Falla de fondo.

Utilizando el modelo mecénico de Khristianovich'® como se ve en las figuras
ll.8.a y IIL.8.b se tiene la presencia de una balanza donde las guias que
sostienen los platillos estan sujetas a cierta friccion del medio. Se supone que
los platillos tienen un peso tan poco representativo que se consideraran
despreciables. En la figura I/1.8.a se coloca el peso P en el platillo derecho
pero la balanza quedara sin moverse, siempre y cuando, la fuerza de friccion
en las guias sea lo suficientemente grande como para contrarrestar el efecto de
éste peso P. Si P es de tal magnitud que provocara el movimiento de los
platillos, entonces, se requerird un peso equilibrante en el platillo izquierdo
llamado @,, que evidentemente sera menor que el peso P, puesto que la
diferencia de fuerzas entre el peso P y Q, sera tomara por la friccién en las
guias y el equilibrio se mantendrd en la balanza. Se define como equilibrio
critico la situacion en que la balanza se desequilibra por el aumento de algin
peso por pequerio que éste sea. Cuando en la balanza se tiene un peso Py se
requiere conocer el peso O que se podra colocar para llegar al equilibrio
critico existen dos soluciones. La primera es la ya ilustrada en el dibujo
marcado con el inciso a, cuya condicién es que Q, < P. Las segunda solucion
estd asociada a la situacidon que sucede cuando O, > P, caso ilustrado en el
dibujo b).

Tomando esta balanza y haciendo una analogia de efectos al caso de las
cimentaciones, ahora se analiza un cimiento de ancho B, desplantado a una
profundidad D dentro del suelo, el cual es idealizado como un medio continuo.
El desplante del cimiento estara sobre el platillo izquierdo de la balanza y el
platillo derecho quedarad en el interior del medio. Ver dibujo c). El problema
que se plantea es el de encontrar la carga ¢ maxima que puede colocarse en el
cimiento sin que el conjunto pierda estabilidad. Como en la balanza, ahora se
puede suponer que la presion g en el platillo izquierdo puede ser mayor que la
presion p = y D supuestamente colocada en el otro platillo, ya que la friccién
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—resistencia al esfuerzo cortante del medio- tomara la diferencia de fuerzas
que mantendré-el equilibrio del sistema. En la balanza se trataria del caso en
que Oy > P y fisicamente, o bien observando el dibujo.c), se podra suponer
que la presmn q ‘es el efecto del peso de un edificio que acaba de construirse.

, Cuando en la balanza se tiene el otro caso, es decir cuando Q; < P, en una
cunentacmn se trataria del efecto de una excavacién. Ahora g va a tener un
~valor . nulo y al ir aumentando la profundidad de excavacidén el sistema se
acercard a la falla la cual sucederd cuando se llegue a una profundidad critica
donde se levantara el fondo de ésta, tal y como lo haria el platillo izquierdo de
la balanza del modelo. Este fendmeno es el conocido como falla de fondo, y
como ya se entiende, es debido al desequilibrio del estado de esfuerzos en el
suelo que causa una excavacion. Desafortunadamente, la presencia de este tipo
de falla es comin en los sistemas de excavacion. El nivel freatico y el flujo de
agua a través del medio son condiciones ideales para ocasionar su aparicion.

Cuando en el modelo las guias desarrollan mucha friccidn, la cual restringe el
movimiento de estas, en el suelo se debe entender que ahora éste tiene que ser
muy resistente. Los casos extremos estarian representados fisicamente por un
medio como lo seria una roca sana, cuya resistencia soportaria una g muy
grande con respecto a la presioén p y, por un medio liquido, entendiendo que
éste' no tendra resistencia al esfuerzo cortante. En este segundo caso el g
maximo que soportara el medio deberd ser igual a la presion p para que el
sistema se mantenga en equilibrio, de donde se deduce el principio de
flotacion. Se tratard de una cimentacién totalmente compensada cuando la
presién g sea igual p.

II1.4 Falla de fondo por subpresion.

Como ya se explico, la falla de fondo en una excavacion se presenta por algin
desequilibrio en el estado de esfuerzos de la masa de suelo. Cuando en una
excavacion existe nivel de aguas freaticas las condiciones de desequilibrio
empeoran. Primeramente el peso del material constituyente del suelo debera
ser considerado como sumergido lo cual eliminara una de las fuerzas que se
oponen a la falla. Ahora, si existe flujo de agua ocasionado por un gradiente
hidraulico las fuerzas de filtracion induciran presiones que se traduciran en un
empuje de las particulas del suelo en direccidon de flujo. Todo esto ocasionara
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fuerzas contrarias a la estabilidad del sistema de excavacién. Estas fuerzas son
conocidas como subpresiones. Cuando en una excavacion la falla se presenta
por estas causas se dice que se trata de una falla de fondo por subpreszon. La
direccién de las fuerzas’ de subpresion sera de abajo hacia arriba. -+ e

Las t'subpresiorles pueden causar inestabilidades en el fondo de la excavacién
pero también actian en muros de contencidén, ademes o taludes donde se
_presenta_ flujo de agua. Las subpresiones deberan ser consideradas para su
disefio. El abatimiento del nivel freatico en las excavaciones y los drenajes en
los elementos. de contencién seran las soluciones mas practicas que se puedan
apllcar para reducw los efectos nocivos del agua en el suelo.

- En una pubhcacnon de 1886, Forchelmer demostro que la ﬁmc10n carga
hldraullca que gobierna un flujo en un medlo poroso“ves una ﬁ.mmon armonica,
es decir, que satisface la ecuacxon de La P'ace A partlr de esto, el mismo
Forcheimer desarroll las bases “de méto d',,\:graﬁco ‘ahora " conocido - como
redes de flujo que fuera expuesto en 1937 1277 :

El ﬂup de agua es un fenomeno dmamlco que se presenta en algunas obras de
mgemerla civil como en las presas, o bien, en los taludes de un canal o una
excavacion, por ejemplo, ver figuras 1{1.9.a 'y 111.9.b. Resolver el flujo de agua
implica que el ingeniero conocera el gasto de infiltracion a través de la zona
de flujo. También implica que el ingeniero conocera la influencia que el flujo
- tendra sobre la estabilidad del suelo en el que ocurre, considerando ademas, la
- posibilidad de que el agua ocasione arrastres, erosiones o tubificaciones.

Cuando el agua fluye la presion hidrodinamica altera el peso sumergido del
suelo, altera la presién efectiva, y por lo tanto, reduce la resistencia al esfuerzo
cortante que tiene la masa de suelo. Asi pues, si una estructura o una
excavacion es estable sin flujo de agua, no implica que cuando se presente este
fendmeno la situacion sera la misma. Ademas de las hidrostaticas, el flujo de
agua induce presiones hidrodindmicas sobre las particulas de suelo en
direccion del flujo, efecto que provoca esfuerzos adicionales en la masa de
suelo, fuerza de filtracion.

La solucidén grafica y simplificada de la ecuacion de La Place para conocer el
movimiento del agua dentro de la masa de suelo se conoce como red de flujo.
Las redes de flujo estan compuestas por dos familias de lineas curvas
ortogonales entre si, las de flujo y las equipotenciales, las cuales deberan
cumplir las condiciones de frontera para cada caso especifico. La solucién de
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la ecuacion de La Place implica que las familias de lineas de flujo del agua
que se movera a través de la masa de suelo siguen ciertas propiedades. La
-primera de ellas es que el gasto que pasa entre dos lineas de flujo es constante
en cualquier seccion que se tome entre las lineas. La segunda propiedad se
refiere a que estas no pueden cortarse dentro de la regiéon de flujo y, por
ultimo, las lineas equipotenciales no pueden cortarse jamds puesto que
implicaria que en el mismo punto el agua tendra dos cargas hidrdulicas
diferentes. Una de las aplicaciones pricticas de la red de flujo es que a partir
de ella se pueden calcular las presiones hidrodindmicas del agua infiltrada a
través de la masa de suelo. Lo anterior se puede aplicar a taludes,
cimentaciones, muros de retencidn, etc., e implica que se podra calcular la
variacion de presiones del agua incluso bajo una estructura impermeable tal
como lo ilustra la figura 111.9.b. Otra aplicacidén practica que se deriva de las
redes de flujo es que, a partir de ellas, se puede encontrar el gradiente
hidraulico y la velocidad del agua.

Como ejemplo de los efectos dafiinos que el flujo del agua en suelos puede
producir se menciona el efecto de ebullicion en las arenas, el cual es la etapa
final de la tubificacion de las mismas. La tubificacion se inicia cuando la
presion hidrodinamica del agua ascendente vence el peso sumergido de la
arena colocada en la zona en que comienza a producirse el fendmeno.
Posteriormente las particulas de suelo ceden paso al flujo de agua que se
incrementa poco a poco como consecuencia de tener cada vez una mayor
velocidad y un mayor espacio para transitar. El resultado final es la falla del
suelo.

Hay que tener en cuenta que en el estudio del flujo de agua se analiza
unicamente la conocida como agua gravitacional o agua libre. El agua en una
masa de suelo que tenga influencia solamente a nivel de particulas asociadas a
fuerzas eléctricas o a nivel capilar no se considera. También hay que tener
presente que la permeabilidad del suelo con flujo de agua en direccién
horizontal o vertical es igual. Los parametros del estudio del flujo de agua son
aplicables Unicamente a suelos isOtropos, mas cuando se presenta un suelo
estratificado existe un artificio llamado seccion transformada que convierte en
el papel de calculo las capas de material con distintas propiedades fisicas a un
mismo material solamente, para de este modo poder aplicar los métodos
derivados de la ecuacién de La Place.
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Efecto del flujo sobre taludes. , :

Las - fuerzas de filtracion y las presxones hldrodmarmcas actuantes en la
superﬁcxe hipotética de falla de un talud. aumentan la inestabilidad del mismo,
o bien, disminuyen el factor de segurldad del dicho talud. La fuerza de
filtracién aumenta el momento motor que tiende hacer girar la masa deslizante
alrededor del centro del circulo de falla. ASl pues, el momento de las fuerzas
de filtracion debera de sumarse al momento del peso del suelo calculado con
el peso especifico sumergido, ademas de las posibles sobrecargas. Una
solucion practica que se utiliza para neutralizar los problemas que crea el flujo
de agua a través de la masa de suelo es la colocacion de filtros en el interior
. del medio, los cuales captan el agua y la drenan fuera del mismo. De esta
manera se eliminan las presiones del agua y el empuje de tierras sera
simplemente la presién activa correspondiente al peso saturado del material.
‘VerfguraIIIIanHI]Ob :

: Efecto del ﬂUJO de ‘agua en ademes

- El efecto del flujo de agua sobre excavaciones ademadas con tablestacas se
’ observa en la figura I11.11, donde se aprecia la red de flujo que se crea en un
suelo que ha sufrido una inundacién por una fuerte lluvia. El efecto nocivo
sobre suelos ademados, que es consecuencia de los fendmenos transitorios
- como las fuertes lluvias, se puede controlar utilizando un adecuado sistema de
drenaje. Si el nivel de aguas fredticas existe, éste se puede abatir con un
adecuado sistema de bombeo para de este modo reducir la pos1bx11dad de falla
y poder realizar la excavacidn en seco.

Por otro lado, el Reglamento de Construcciones para el Distrito Federal,
RCDF, también sefiala que el cambio en las condiciones de flujo de agua que
es provocado por una excavacion puede dirigir éste en direcciéon ascendente lo
cual creara una tendencia a la falla de fondo. Para asegurar la estabilidad de la
excavacion en suelos permeables, deberad existir en el fondo de la misma un
estrato impermeable de un espesor minimo, aunque debajo de este se
encuentre otro permeable. Este espesor minimo debe cumplir estas
condiciones:

h> }’w/}’m Ay

Donde, # es el espesor de la capa impermeable, 4, la altura piezométrica en el
lecho inferior de la capa impermeable, %, el peso volumétrico del agua y y, el
peso volumétrico del suelo entre el fondo de la excavacién y el estrato
permeable. Si no existe el estrato impermeable, 0 no es del espesor minimo, se
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tendra que asegurar que la presion de agua sea disminuida por el empleo de
pozos de alivio o de absorcién, asegurando que el nivel dindmico quede por
debajo del espesor 4 del fondo de la excavacién, todo solo para garantlzar la
estabilidad y evitar la falla de fondo por subpresion. '

! Judrez Badillo, E. y Rico, A.. "Mecdnica de Suelos”. Tomo Ill, pdgina 3. Edit. Limusa, México, D.F., 1997.
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fig 11

TESIS CON
FALLA DE ORIGEN

EN LA FIGURA a) y b) SE ILUSTRAN DOS
MUROS DE CONTENCION DE TIERRAS
CONOCIDOS CcCoMO ELEMENTOS
RIGIDOS. PUEDEN ESTAR CONSTURIDOS
DE MAMPOSTERIA. O DE CONCRETO
REFORZADO. POR EJEMPLO. EN LA
FIGURA ¢) SE ESQUEMATIZA UN ADEME
CON PUNTALES QUE RETIENE EL
EMPUJE DEL SUELO CAUSADO POR LA
DIFERENCIA DE NIVELES EN UNA
EXCAVACION.

Elementos de retencion de tierras para excavaciones o

cortes.
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b)

fig II1.2

TESIS CON
[FALLA DE QRIGEN |

—

EN LA FIGURA a) SE ILUSTRA UNA
TABLESTACA, CLASIFICADA COMO
ELEMENTO FLEXIBLE. SE OBSERVA QUE
PARTE DE ELLA ESTA HINCADA EN EL
TERRENO FIRME. EN LA FIGURA b) SE
DIBUJA UN TALUD QUE SUSTITUYE LA
CONSTRU_CCIO'N DE UN MURO DE
RETENCION O DE UN ADEMADO. EL
TALUD ES UNA SUPERFICIE INCLINADA
COMPUESTA POR SUELO Y ES LA
TRANSICION ENTRE DOS NIVELES DE
TERRENO.

Forma de trabajar de una tablestaca y un talud.
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CORONA
DEL TALUD

H, ALTURA DEL

A
|
l
|
l TALUD
i

A 4
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" ESTRATO DEBIL .~

LA LINEA DE FALLA I) INDICA LA FALLA LOCAL POR ROTACION. LA
I1) ILUSTRA LA FALLA DE PIE Y LA IIl) LA FALLA DE BASE. EL
NUMERO IV) INDICA A FALLA POR TRASLACION O
DESLIZAMIENTO DE TODO EL CONJUNTO DEBIDO A LA PRESENCIA
DE UN ESTRATO DEBIL EN EL TERRENO DE CIMENTACION.

e K €0 O
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fig IIL.3
Falla de talud.
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DONDE:

R ES EL RiDIO DEL CIRCULO
QUE DEFINE HIPOTETICAMENTE
LA SUPERFICIE DE FALLA.

O ES EL CENTRO DEL CiRCULO
DE FALLA.

W ES EL PESO DE CURA.
H ES LA ALTURA DEL TALUD.

LA FIGURA A} MUESTRA El. CIRCULO DE FALILA QUE PROPONE ARTURO CASAGRANDE ¥ APLICANDO EL METODO SUECO
PARA SUELOS PURAMENTE COHESIVOS. ADEMAS:

¢ ES [.4 COHESION QUE SE DESARROLLA A TRAVES DE LA LONGITUD DEL ARCO L Y QUE MULTIPLICADA POR EL RADIO R
SERA EL MOMENTO RESISTENTE A 14 FALLA.

d ES LA DISTANCIA DE LA RESULTANTE W DEL PESO DE LA CUNA A EL CENTRO DEL CIRCULO DE FALLA Y QUE DEFINE EL
MOMENTO MOTOR.

c)
o R L
pr—% | —~—— p2
\ |
i &+ \Ni

LA FIGURA B) MUESTRA EL CIRCULO DE FALLA SUPUESTO QUE PROPONE FELLENIUS ¢ APLICANDO EL METODO SUECO PARA
SUELOS COHESIVOS Y FRICCIONANTES. EN LA MISMA FIGURA SE APRECIAN LAS DOVELAS.

EN LA FIGURA C) SE MUESTRAN LAS FUERZAS ACTUANTES EN UNA DOVELA AISLADA DE LAS DEMAS. SE SUPONE QUE LAS UNICAS
FUERZAS QUE ACTUAN SOBRE LA PORCION DEL CIRCULO DE FALLA AL SON LA NORMAL Ni, LA TANGENCIAL Ti Y EL PESO W
DE LA DOVELA. SE CONSIDERA QUE LAS FUERZAS P1 Y P2 SE ANULAN ELLAS MISMAS. LAS FUERZAS T1 Y T2 SE DESPRECIAN.

fig 1.4

Me’todo Sueco. Mecanismo de falla aplicando segun

Arturo Casagrande’ y segiun Fellenius *. %



XV LINEA DE

SUBPRESIONES

LAS FUERZAS MOSTRADAS COMO W, W, Y W; CORRESPONDEN AL PESO PROPIO DEL. MURO Y
SU RESULTANTE ES UNA DE LAS FUERZAS QUE SE OPONE AL EMPUIJE. E REPRESENTA LA
PRESION DEL SUELO CONTRA EL MURO. ZV ES LA COMPONENTE NORMAL DE LAS PRESIONES EN

LA CIMENTACION. ZJH ES LA COMPONENTE HORIZONTAL. E’ES LA PRESION QUE EL SUELO
EJERCE SOBRE EL FRENTE DEL MURO. ADEMAS, EXISTEN OTRAS FUERZAS TALES COMO LAS
SUBPRESIONES Y OTRAS QUE NO SE DIBUJAN COMO PUEDEN SER LAS PROVOCADAS POR LOS
EFECTOS DEL FLJUO DE AGUA. O POR EL TRANSITO DE VEHICULOS EN LA CORONA DEL MURO, O
BIEN, LAS PROVOCADAS POR SISMO.

fig III.5

Fuerzas que actuantes sobre un muro de retencion.
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ESPIRAL
LOGARITAMICA

normal

b b

L FIGURA MUESTRA LOS ELEMENTOS QUE DEBERAN CONSIDERARSE PARA APLICAR EL METODO DE LA ESPIRAL
LOGARITMICA AL CALCULO DE EMPUJES SOBRE ADEMES EN SUELOS COHESIVOS Y FRICCIONANTES. ESTE
TAMBIEN ES UN PROCEDIMIENTO DE TANTEOS ¥ L ECUACION QUE RIGE LA CURVA SUPUESTA DE FALLA ES DEL
TIPO r = r, e #8# DONDE e ES LA BASE DE LOS LOGARITMOS NATURALES. LA POSICION INICIAL DEL ADEME ES
LA LINEAab Y LA FINAL LA LINEA ab”.

DE LA FIGURA SE DEDUCE QUE P m = W I PORLOQUE P = W l/m. EL EMPUJE DE PROYECTO DESPUES DE
INTENTAR CON VARIAS SUPERFICIES DE FALLA SERA EL MAXIMO OBTENIDO. CUANDO EL SUELO ES PURAMENTE
COHESIVO. r = r, , SE TIENE QUE LA ESPIRAL LOGARITMICA SE CONVIERTE EN UNA CIRCUNFERENCIA. AHORA SE
COMPARARA EL MOMENTO MOTOR PRODUCIDO POR EL PESO DE L4 CUNA DE DESLIZAMIENTO CON EL
MOMENTO RESISTENTE QUE ESTA DADO POR. cLr, SIENDO ¢ LA COHESION, L L4 LONGITUD DEL ARCO DE
CIRCUNFERENCIA Y r EL RADIO DE LA MISAA.

fig II.6

Método de la espiral logaritmica para el cdlculo de
empujes sobre ademes.

82



’

>f—

———————

Anclaje

B

TURBA

T Ipoyo libre

b)
-
I’
Y ; Anclaje
1
]
4
]
)
]
1
1
|I
1
\ Apoyo libre
ARENA
SUELTA

~
~
N

Anclaje

ARENA
COMPACTA

Apovo fijo

LA FORMA EN QUE SE DEFORMA UNA TABLESTACA DEPENDE DEL TIPO DE SUELO QUE
ESTE RETENIENDO Y DEL APOYO Y RESTRICCIONES QUE TENGA. EL GIRO O
DESPLAZAMIENTO DEL APOYO., A SU VEZ DEPENDERA DEL TIPO DE MATERIAL EN QUE SE
ENCUENTRE HINCADA LA TABLESTACA. EN LOS DIBUJOS DE ARRIBA SE MUESTRAN
ALGUNAS CONFIGURACIONES DE DEFORMACION DE UNA TABLESTACA ANCLADA.

fig.IIL.7

Tablestacas.

Se Observan diferentes modos de deformacion del elemento de soporte.
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Modelo de Khristianovich® donde el peso Q, es Segiin las reswricciones de este modelo existen dos
menor que P. La balanza no se desequilibrara si la posibilidades para mantener el equilibrio si el peso P no
Sriccion en las guias es lo suficientemente grande se remueve del platillo derecho. El peso equilibrante Q
como para anular el efecto del peso P. que debera alojarse en el platillo izquierdo podrd ser

menor que P, tal como se ve en el dibujo a). En este
dibujo se presenta el otro caso. que sucede cuando el
peso Q es mavor que el peso P, pero ain siendo asi el
sistema mantiene ¢l equilibrio porque la friccion en las
guias soporta la fuerza desequilibrante.

B
- -

Analogia del modelo de

é Khristianovich® aplicado a una

; q P=7Y D cimentacion alojada en el suelo que

D se supone es un medio continuo. En
] las cimentaciones totalmente

: lllll ‘ l | | | | I compensadas la presion q, que

L representa el peso de la estructura

------ ' construida, debe ser igual a la -
presion p. En una excavacion la falla ...
de fondo ocurre cuando cuando el -
valor de q, que es nulo, no puede ser..
equilibrado por la friccion en las .
guias  -resistencia . al esfuerzo-:.
cortante del suelo- y la presion p que -
actiia en el otro platillo de la balanza -
induce el movimiento. i

Medio
conlinuo

R
B

fig I11.8

Estabilidad de una cimentacion.
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b)

ESPEJO DE
AGUA

AGUA

ZONA PERMEABLE A
TRAVES DE [l QUE SE
INFILTRA EL AGUA

PRESA DE
TIERRA

ZONA IMPERMEABL

ESPEJO DE
AGUA

AGUA

E

LMPERMEABLE

a) L4 FRONTERA DEFINIDA POR LA LINEA 1-2 ES
UNA LINEA EQUIPOTENCIAL YA QUE  EXISTE
CONTACTO ENTRE EL AGUA LIBRE Y EL MEDIO
PERMEABLE. EN CAMBIO. L4 FRONTERA
DEFINIDA POR L4 LINEA 1-3 ES UNA LINEA DE
FLUJO YA QUE EL CONTACTO ENTRE UN MEDIO
PERMEABLE Y OTRO IMPERMEABLE SIEMPRE
SERA UNA DE ESTAS.

PERMEABLE

IMPERMEABLE

b) EN LA FIGURA SE ILUSTRA LA RED DE FLUJO DEL AGUA QUE SE
INFILTRA EN UNA REGION PERMEABLE BAJO UNA ESTRUCTURA
IMPERMEABLE. LAS PRESIONES DEL AGUA EN LOS PUNTOS I, 2 Y 3
RECIBEN EL NOMBRE DE SUBPRESIONES Y ALTERAN NEGATIVAMENTE
LA ESTABILIDAD DE LA ESTRUCTURA.

fig II1.9

Flujo de agua a través de los suelos.
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b)

ZONA PERMEABLE A
TRAVES DE L4 QUE SE

. INFILTRA EL AGUA
DESPUES DE LA LLUTVIA

ZONA IMPERMEABLE

ZON:A PERMEABLE A
TRAVES DE LA QUE SE
INFILTRA EL AGUA
DESPUES DE LA LLUVIA

! FILTRO CAPTADOR

/ | '\ _DEAGUA

ZONA IMPERMEABLE
al RED DE FLUJO DEL TALUD MOSTRADO PARA SUS CONDICIONES DE
FRONTERA PARTICULARES.
b) SOLUCION A LA RED DE FLUJO. SE COLOCA UN FILTRO EN LA

SUPERFICIE DE CONTACTO ENTRE EL TERRAPLEN Y EL TERRENO DE
CIMENTACION IMPERMEABLE. TODAS LA LINEAS DE FLUJO SE HACEN
VERTICALES Y LAS EQUIPOTENCIALES HORIZONTALES. ASI, LAS
PRESIONES NEUTRALES SON VALEN CERO EN CUALQUIER PUNTO
INTERIOR DEL TALUD. CON ESTO SE EVITA QUE EL FLUJO DE AGUA
DESESTABILIZE EL TALUD.

fig IIL.10

Flujo de agua a través de taludes. .
8



PRESION |
ATMOSFERICA

PRESION . ; >ANCLA.IE
ATMOSFERICA ' : :
e e .
: ~«._ REGION PERMEABLE
o ‘\f\‘
“REGION PERMEABLE T e
L]

INMPERMEABLE

EN LA FIGURA SE MUESTRA LA RED DE FLUJO
QUE SE PRESENTA EN UNA TABLESTACA ANCLADA
DESPUES DE UNA LLUVIA INTENSA. LA
TABLESTACA ES TOTALMENTE IMPERMEABLE.

fig [I1.11

Flujo de agua a través de un suelo contenido por una
tablestaca anclada.
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IV.

Diseiio Estructural de l1a Cimentacion.

Segin el investigador Rail Granados', el esquema que- se ‘presenta -a- - -

continuaciéon es representativo de la practica del disesio: esﬂuctufdl -de
cimentaciones. La primera etapa que se distingue tiene que ver con la
seleccion del tipo de cimentacion, concepto que a su vez es ﬁmc10n de los’f
siguientes parametros: L : ~

0o0Dgo

Magnitud y distribucion de las cargas.:
Caracteristicas de la estructura. =
Resistencia del suelo. V
Deformabilidad del suelo.

Una vez elegido el tipo de cimentacién, y ain considerando que sus
caracteristicas finales podrian variar totalmente con las revisiones posteriores,
se llega a la etapa de andlisis la cual envolvera los siguientes conceptos:

0oopoao

Definicion de acciones sobre la cimentacion (cargas y momentos).

Calculo del drea de contacto requerida (o nimero de pilotes).

Proposicion del modelo estructural de la cimentacién incluyendo al suelo.

Obtencion de acciones interiores (momentos, cortantes, deformaciones). Primero,
ignorando la deformabilidad del suelo y proponiendo la distribucion de la reaccion y
segundo, considerando la deformacion del suelo (interaccion) con métodos
aproximados o con métodos directos.

Una vez concluido el andlisis se procede al dimensionamiento de la estructura,
donde se revisara que los elementos estructurales trabajen adecuadamente para
las fuerzas solicitadas.

0o00O0Oo

Zapatas. Por penetracion, por cortante y por flexion.

Losas. Por flexion y por cortante.

Trabes. Por flexion, por cortante y por deformacion.

Pilas y pilotes. Por fuerza axial, por fuerza axial y flexién (interaccion).
Muros de retencién. Por flexién y por cortante.
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Cabe recordar que ‘el procedlrmemo de dlseno estructural para una
cimentacién, y en general para cualquler t1po de estructura, es del tipo
iterativo, es decir, prlmeramente Se propone una estructura que tendra ciertas
caracteristicas y que sera revisada para asegurar su buen funcionamiento ante
la falla y ante las acciones de servicio. Si la estructura tiene problemas con
alglin parametro que ponga en riesgo su estabilidad o las cualidades de
servicio durante su vida util, se deberan proponer las modificaciones
necesarias que garanticen el adecuadb ﬁmciOnamiento de la misma.

Al final del proceso, segun el esquema de Granados, se llega al detallado de
los calculos reahzados Esta ‘informacién es la que quedara registrada en la
memoria de calculo’ epresentara en’ los planos ejecutlvos para la. obra j
civil. o SRR S

o Elaboracién de planos. - -
o Especificaciones. :
a Procedimiento constructlvo

Ademas, si durante el proceso de construccidon se detectan variaciones en las
propiedades del suelo u otras no previstas, se deberan analizar y realizar las
mejoras necesarias para garantizar en todo momento la seguridad y economia
de la obra y de las construcciones vecinas.

IV.1 Fuerzas que actian en la cimentacion.

En general, sobre una cimentacion actGan las fuerzas basicas indicadas en la
2 .

figura IV.1°, donde se aprecian tres fuerzas Q,, O, y O, y tres momentos M,,

M, y M.. Ahora bien, sobre un edificio y su cimentacién las fuerzas mas

importantes que actian son las producidas por:

a) 'Carga muerta, debida al peso propio de estructura y acabados;
b) Ca.rga viva, debida al peso de moblharlo Yy personas;

c) Efectos de temperatura;

d). Sismo; y

e) Vlento
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Por otra parte, el Reglamento de Construcczones para el Dzstrzto Federal i
RCDE 1997 establece que se deben considerar tres categorias de”arc»:cmnes de

‘acuerdo con la duracxon en que obran sobre las estructuras con su mten51dad
: maxxma (artzculo 1 86)

Acc1ones permanentes (carga muerta, empuje estatico de tierras y de

~+ - liquidos, desplazamientos permanentes de los apoyos, etcétera);

II. - Acciones variables (carga viva, efectos de temperatura, deformaciones
de intensidad variables con el tiempo, funcionamiento de maquinaria.
vibraciones, impacto o frenaje. etcétera);

I1I. Acciones accidentales (sismo, viento, explosiones, otros).

Las acciones anteriores crearan en los elementos estructurales —trabes, muros,
columnas, losas, etcétera- reacciones que son conocidas como  elementos
mecanicos. La masa de suelo subyacente a la estructura, y aun la colmdante,
sufnra deformaciones en respuesta a tales acciones.

IV.2 Analisis y diseiio. Elementos mecanicos. Flexién, cortante. Revisién
por penetracion.

En el anélisis y disefio de una cimentacion se revisara la seguridad estructural
de ésta, también se evaluara la capacidad de carga por resistencia al corte y las
deformaciones en la masa de suelo. Se debe verificar que no se excedan los
estados limite de falla y de servicio para los elementos bajo estudio.

Estados limite de falla:

Se considerarda como estado limite de falla cualquier situacion que
corresponda al agotamiento de la capacidad de carga de la estructura o de
cualquiera de sus componentes, incluyendo la cimentacion, o al hecho de que

ocurran dafios irreversibles que afecten significativamente la resistencia del = -

suelo antes nuevas aplicaciones de carga, lo anterior segin el RCDF 1997.
Algunos ejemplos de estados limite de falla en una cimentacion citados por el
RCDF 1997 en su articulo 224 son:

a) Desplazamiento plastico local o general del suelo bajo la cimentacién;

b) Flotacién;
c) Falla de los elementos de la estructura de cimentacion.

90



‘La revisién de la segurldad de una’ cunentacmn ante. estado‘ ,_umte‘de falla
,consxstlra, de acuerdo con los- aruculos 193 223_:y‘- 24 del RCDF: 1997, en
comparar, para cada elemento de. la cunentamon y para ésta e su'conjunto la
-capacidad - de carga del suelo -con. las . accmnes ~de . disefio, aféctando la
capacidad de carga neta de la cunentacwn con un- facto e resxstenma y las
acciones de disefio con sus respectwos factores de carga

El articulo 188 del RCDF 1997 dlce,‘ademas que la segurldad de una
estructura debera verificarse para’ el efecto- combmado de ‘todas las acciones
que tengan una probabilidad no despreciable de ocurrir simultineamente,
considerandose dos categorias de combinaciones:

L. Primer tipo de combinacidon: considera acciones permanentes mas acciones
variables incluyendo la carga viva. Con este tipo de combinacion se revisaran
tanto los estados limite de servicio como los de falla. Las acciones variables se
consideraran con su intensidad media para fines de célculos de asentamientos u
otros movimientos a largo plazo. Para la revision de estados limite de falla, se
considerara la accidn variable mas desfavorable con su intensidad maxima y las
acciones restantes con intensidad instantanea.

II. Segundo tipo de combinacién: incluye acciones permanentes mas acciones
variables con intensidad instantinea y acciones accidentales (viento o sismo).
Con esta combinacidn se revisaran los estados limite de falla y limite de servicio
asociados a deformaciones transitorias y permanentes del suelo bajo carga
accidental.

Por lo anterior, se debera revisar la seguridad del terreno de cimentacidén y de
la subestructura para estas dos clases de combinacidon de acciones. Para la
categoria / se vallan la carga muerta y la carga viva. Dado que estas fuerzas
tienen en general direccion vertical, usualmente la resuitante de fuerzas da
lugar a una carga vertical O, que el RCDF designa como XQ. Si el punto de
aplicacion de la resultante no coincide con el centro geométrico de la
estructura de cimentacion, se pueden generar dos momentos de volteo M, y M,
alrededor de dos ejes ortogonales.

Se tiene que efectuar también la revision de la seguridad para la categoria I/,
la cual representa la segunda combinacion de acciones y es en la que se debe
tomar el efecto combinado de acciones permanentes, variables y accidentales,
es decir, hay que considerar también los efectos de sismo y viento, que en
general producen momentos de volteo y fuerzas cortantes importantes sobre la
cimentacion. En la revisién de la capacidad de carga, cuando se presenta
momento de volteo, se usara un ancho de cimentacién reducido B’ en vez de B

y con éste se tomara en cuenta la excentricidad, e, y por lo tanto, en el calculo
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" de la capacidad de carga estara tomado en cuenta de manera 1mpllclta el efecto
del momento de volteo M. N R e

Congruentemente con lo especificado en el inciso 8.8 de las Normas Técnicas
Complementarias, NTC, para disefio por sismo, respecto a efectos
bidireccionales, en la revisién de los estados limites de falla de una
cimentacion bajo este tipo de solicitacion se deberan considerar las acciones
sismicas de la siguiente forma: 100% del sismo en una direcciéon y 30% en la
direccidon perpendicular a ella, con los signos que para cada concepto resulten
mas desfavorables, repitiendo el proceso en las combinaciones posibles.

El inciso 8.9 de las NTC para disefio por sismo plantea que entre las acciones
debidas a sismo, al revisar los estados limite de falla, se incluira la:fuerza de
inercia horizontal que obra en la masa de suelo potencialmente deslizante que
subyace al cimiento de la construccion. Este volumen de suelo estard sujeto a
una aceleracion horizontal igual a c/4 veces la aceleracion de la gravedad,
donde c es el coeficiente adimensional de diseﬁo siSmjco.‘

Para una evaluacién mas precisa de las acmones acc1dentales por sismo a nivel
de la cimentacion, sera valido apoyarse en un: anahsls de interaccién dindmica
suelo-estructura recurriendo a métodos analltlcos 0 numencos aceptados para
este fin. ST

Las NTC indican que para cimentaciones somerés ',-y también compensadas-
desplantadas en suelos sensiblemente uniformes, se verificara el cumplimiento
de las siguientes desigualdades para las distintas combmacmnes posibles de
acciones verticales. Para cimentaciones desplantadas en suelos cohesivos:

SOQF./A < cuN; I;‘R"f**';bv
Para cimentaciones desplantadas en suelos ﬁ'lccmnantes
SQF./A < [p'(Ng—1) +y BN, /2]FR+pv
donde:

a QO F,, es la suma de las acciones verticales a tomar en cuenta en la combinacion
considerada en el nivel de desplante, afectada por su respectivo factor de carga.

Q A, es el drea del cimiento en m>.

O py, s la gresmn vertical total a la profundidad de desplante por peso propio del
“suelo, t/m°.
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p 'y es la presion vertical efectxva a la rmsma proﬁmdxdad en t/m
# es el peso volumétrico del suelo ent/m>. A ‘
Cu, €s la cohesion aparente, t/m deterrmnada de’ ensaye max1al no- consohdado no- -
drenado (UU). ; o S :

B. es el ancho de la cunentacmn en' m

N esel coeﬁcnente de capacxdad dercarga y esta dado por

| N*— 5.14(140.25 D;/ B + 0 25 B/L)

’nde Df es la profundxdad de desplante enm ; 7
en caso que Dy/B.y B/L no cumplan con'las
es’se con51deraran lg,uales a2y a1

v es valido para Df/B <2 y BIL
v L la longitud del cimiento.en m;
desxgualdades anteriores, - ‘dichs

‘respectivamente,
a
om 20 D
,N e multxphcara por / - 0. 4(B/L) para cumentos recténgulares y por .
ntos cuculares o cuadrados. - T
a ’FR vreyé ;el ;factor 'de resistencia que corresponde.v
Ademas o _NTC especnﬁcan que en las relamones anterlofes,vse tomara en

cuenta lo 51gu1ente '

a) )

b)

Elrparramektro @ estara dado por:
@ = ang tan (a tang’)

Dohdé '¢’ es él angulo con la horizontal de la envolvehte de los circulos de Mohr a

“la falla en la prueba de resistencia que se considere mas representativa del

comportamiento del suelo en las condiciones de trabajo.

La posicién del nivel freatico considerada para la evaluacién de las propiedades
mecanicas del suelo y de su peso volumétrico debera ser la mas desfavorable
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durante la vida util de la estructura. En caso de que el ancho B de la cunentacxon sea
mayor que la profundidad z del nivel fredtico bajo el mvel de desplante de‘la misma,
el peso volumétrico a considerar en la expresmn , para evalua.r cunentacmnes o
desplantadas en suelos friccionantes sera: T S

y=7+ /B ('~ ¥)

Donde y’ es el peso volumétrico sumergldo “del suelo entre las proﬁmdldades y
(B/2)tan(45+ ¢/2) en v/m’. : , :
¥m €s el peso volumétrico total del suelo arriba del nivel fredtico en t/m

¢) En‘el caso de combinaciones de carga, en particular las que incluyen solicitaciones
sismicas que den lugar a resultantes excéntricas actuando a una distancia e del eje
longitudinal del cimiento. asi también en su direccion perpendicular si es el caso. el
ancho efectivo del mismo debera considerarse igual a:

B'=B-2¢

Ademas, en las NTC se exponen las recomendaciones para diversos casos que
se puedan presentar en la practica, tales como, presencia de estratos blandos
abajo del de desplante, cimentaciones sobre taludes, etcétera.

A parte, en cimentaciones compensadas, se comprobard también que no pueda
ocurrir flotacién de la cimentacién durante ni después de la construccion. Para
esto, se adoptara una posicidén conservadora del nivel freatico.

La porcion de las celdas del cajon de cimentacion que esté por debajo del
nivel fredtico y que no constituya un espacio funcionalmente util, debera
considerarse como llena de agua y el peso de ésta debera sumarse al de la
subestructura, a menos que dicho espacio se rellene con material ligero no
saturable que garantice la permanencia del efecto de flotacion.

Estados limite de servicio.

Se considerara como estado limite de servicio la ocurrencia de deformaciones,
agrietamientos, vibraciones o dafios que afecten el correcto funcionamiento de
la construccioén, pero que no perjudiquen su capacidad para soportar cargas.
Ejemplos de estados limite de servicio en una cimentacion son (articulo 224,
RCDF 1997).

a) Movimiento vertical medio (asentamiento o emersidon), con respecto al nivel del
terreno circundante;
b) Inclinacién media;
¢) Deformacion diferencial.
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Dado un suelo totalmente saturado, las deformaciones que sufre éste dependen
en términos generales de la presién de confinamiento a que estid sometido y al
esfuerzo desviador que se le aplica. Para ilustrar el fenémeno anterior,
considérese que se realiza una excavacién y posteriormente se construye un
edificio con un cajén de cimentacién. En lo que sigue se despreciara el efecto
de la rigidez del cajén. Analizando el estado de esfuerzos y deformaciones de
un elemento dentro de la masa de suelo se encuentra que Unicamente esta
sometido a presiones iniciales debidas a peso propio. Debido a la disminucién
de esfuerzos por la excavacion y el subsecuente incremento de esfuerzos por
la construccién de la estructura, el elemento de suelo se ve sujeto a la
siguiente variacién de esfuerzos y deformaciones, (Deméneghi’, 1984):

a) Disminucién de esfuerzos ocasionados por la excavacion. Esta disminucién produce
una expansion vertical instantanea del elemento en estudio y si la excavacion
permanece abierta un largo plazo se producira ademas una expansion vertical

diferida.

b) Incremento de esfuerzos ocasionados por la construccion de la estructura, hasta
regresar aproximadamente a la presién inicial de confinamiento. Este incremento de
esfuerzos produce un asentamiento instantdneo por recompresion y un asentamiento
diferido por recompresion. también.

¢) Incremento de estuerzos provocados por el incremento neto de presion que produce
el peso de la estructura. Este incremento de esfuerzos ocasiona un asentamiento
instantaneo por compresion y un asentamiento diferido por compresion.

Por lo anterior se aprecia entonces, que pueden ocurrir hasta seis diferentes
movimientos por excavaciéon y subsecuente carga al terreno. Su magnitud
depende de la clase de suelo. Asi, en materiales friccionantes, en condiciones
usuales, los desplazamientos por excavacion y por recompresion son pequefios
y no es comun calcularlos; también las deformaciones diferidas suelen ser
pequefias. En cambio, en suelos plasticos saturados de consistencia blanda,
como la arcilla de la ciudad de México, la magnitud de tales deformaciones
puede ser alta. Hay que recordar que para evaluar los movimientos
diferenciales de la cimentacion y los inducidos en construcciones vecinas, los
asentamientos diferidos se deberan calcular en distintos puntos dentro y fuera

del area cargada.

Los asentamientos instantianeos de las cimentaciones bajo solicitaciones
estdticas se calcularan en su primera aproximacion usando los métodos de la
teoria de la elasticidad, previa estimacidn de los parametros elasticos del
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terreno, a partlr de la experlenma local o de pru bas. dxrectas o 1nd1rectas Los
asentarmento _ dlfendos se calcularan'po medio de la relac1o' HE

Donde, ,

9 A4H es el asentamiento de un estrato de espesor H

'3 ey, es la relacion de vacios inicial. o ‘ : :

O de. es la variacion de vacios bajo el mcremento de esﬁlerzo vertlcal Ap mduc1do a
la profundidad z por la carga superficial. Esta varlac1on é}estlmara a partlr de una
prueba de consolidacién unidimensional reahza a: : a‘erxal representatlvo del
existente a esa profundidad. , .

O Jdz. son los espesores de estratos elementales en-'los cualeS*los esﬁjerzos pueden
considerarse uniformes. w '

Ademas, para el calculo del incremento neto de carga transmitido por las
cimentaciones compensadas y la revision de los estados limite de servicio, el
“peso de la estructura a considerar sera la suma de la carga muerta, incluyendo
el peso de la subestructura, mas la carga viva con intensidad media, menos el
peso total del suelo excavado. Esta combinacién sera afectada por un factor de
carga unitario.

~Segun las NTC, los asentamientos que se calcularan para revisar los estados
',limite de servicio en cimentaciones compensadas, seran:

: a) Los movnmentos mstantaneos debldos a la carga total transmmda al suelo por la

cimentacién. e . s ok R

“ b) Las" deformacxones transnonas y. permanentes del suelo de clmentacnon ba_]o la‘

o segunda combmacnon de:: acc1one :

kc) Los movimientos’ diferidos debidos al incremento o decremento neto de carga en €l
contacto cunentacxon—suelo '

El célculb dé los movimientos diferidos se llevara a cabo tomando en cuenta,
incluso, la interaccion con el hundimiento regional.

Asi pues, los factores de carga que deberan aplicarse a las acciones para el
disefio de cimentaciones seran los siguientes (articulo 194, RCDF 1997):

96



I. Para combinaciones de acciones clasificadas en la ﬁacciéh' I del articulo 188
del RCDF se aphcara un factor de carga de 1.4, si la edificacion es del Grupo A,
este factor sera entonces de 1.5.

I1. Para combinaciones de acciones clasificadas en la fraccion // del articulo 188 se
considerara un factor de carga 1.1 aplicado a los efectos de todas las acciones
que intervengan en {a combinacion.

III.  Para acciones o fuerzas internas cuyo efecto sea favorable a la resistencia o
estabilidad de la estructura, el factor de carga se tomara igual a 0.9.

IV. Para revision de estados limite de servicio se tomara en todos los casos un factor

de carga unitario.

El factor de carga para la acciéon de la subpresion en el dise’x"iof_ de
cu’nentacxones sera unitario, segun el arttculo 225 del RCDF 1997

Para estados. limite de falla se apllcaran factores de carga de 1 l,a la ﬁ'1c<:10n
negativa, al- peso proplo ~del suelo, a los empujes laterales de‘este y a la
aceleramon de las masas de suelo desllzantes bajo la accidon 51srmca : i

En los muros de retencxon perlmetrales se consideraran empujes horlzontales a
largo plazo no inferiores a los del agua y el suelo en estado de reposo,
adicionando los debidos a sobrecargas en la superficie del terreno y a
cimientos vecinos. La presion horizontal efectiva transmitida por el terreno-en
estado de reposo se considerara por lo menos igual a 50% de la presidon
vertical efectiva actuante a la misma profundidad, salvo para rellenos
compactados contra muros, caso en el que se considerara por lo menos de 70%
de la presiéon vertical. Las presiones horizontales atribuibles a sobrecargas
podran estimarse por medio de la teoria de la elasticidad. En caso de que el
disefio considere absorber fuerzas horizontales por contacto lateral entre
subestructura y suelo, la resistencia considerada de éste ultimo no debera ser
superior al empuje pasivo afectado de un factor de resistencia de 0.35, siempre
‘que el suelo circundante esté constituido por materiales naturales o por
rellenos bien compactados. Los muros perimetrales y elementos estructurales
que transmiten dicho empuje deberan disefiarse expresamente para esa
solicitacidon. Se tomaran medidas para que, entre las cimentaciones de
estructuras contiguas, no se desarrolle friccion que pueda daifiar a alguna de las
dos como consecuencia de posibles movimientos relativos.

Los elementos mecanicos (presiones de contacto, empujes, etc.) requeridos
para el disefio estructural de la cimentacion deberdan determinarse para las dos
categorias de combinacidn de acciones que sefiala el articulo 188 del RCDF
1997.
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Las presiones de ' contacto’ -consideradas deberan ser tales que las
deformaciones diferenciales  del suelo calculadas con ellas coincidan
aproximadamente - con -las- del . sistema subestructura-superestructura. Para
determinar distribuciones de este tipo, sera aceptables suponer que el medio es
elastico y continuo, y usar las soluciones analiticas existentes o métodos
numéricos. Serd aceptables cualquier distribucion que satisfaga las
condxcxones 51gu1entes ' Es

a) Que e)uste equdxb io: local general entre las presiones de contacto y-las fuerzasi
internas:en la subestructura v las ﬁ.lerzas y momentos transmitidos a esta porla-
superestrug:tura ; ; SR

b) Que: los‘hundlrmentos dxferencxales mmedlatos mas los diferidos con las presmnes»'}f”

‘ de contacto con51deradas sean aceptables en termmos de las NTC. S

La dlstnbucmn de presiones de contact f’entre el suelo y la subﬁestructura"
puede determinarse mediante la aphcacxon del método de mteraccxon statlcaf_
suelo-estructura expuesto en este trabaJo i :

Por otro lado, en el disefio de excava 1ones se consideraran, de acuerdo on elf
artlculo 228 del RCDF 1997 los sxgulentes estados limite: : o

a)- De falla: colapso de los taludes o paredes libres 0 ademadas de la excavacnon, falla.
de los cimientos de las construcciones colindantes. falla de fondo de la excavacxon
por corte o por subpresxon en estratos subyacentes y colapso del techo de cavemas o
galerias. S i o

b) De servicio: movimientos: vemcales y horizontales inmediatos y dlferxdos por"
descarga en el area de la excavamon y en los alrededores. , ,

Frecuentemente —en la construcmon de una cimentacién sera necesario
controlar el nivel de guas freaticas en la zona de la obra. El gasto que debera
abatirse sera el calc lado mediante las teorias de flujo de agua en el suelo. Se
: debera propone' un sxStema ‘de bombeo adecuado.

: Elementos mecamcos F lex10n, cortante. Revisidon por penetracion.

Ademas de las consideraciones anteriores, que tienen que ver con las cargas
~exteriores y con las deformaciones en la masa de suelo, se aplicaran los
correspondientes estados limite de falla y servicio al dimensionamiento de
cada parte integrante de la subestructura, es decir, se revisaran los efectos
interiores (o elementos mecanicos) que actuaran en los elementos estructurales
para asi lograr un disefio adecuado de la estructura.
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De este modo, se tiene que, una vez conocidas las fuerzas internas en cada
elemento estructural, las cuales fueron obicnidas del andlisis estructural de la
cimentacion y superestructura (analisis que a su vez se obtuvo a partir del
sistema de cargas actuante), se procede al cilculo de las dimensiones de
trabajo de cada parte de la cimentacion revisando los parametros de flexién,
cortante, penetracidon y los que correspondan, segun los criterios del disefio
estructural. Los elementos que forman la estructura de una cimentacion
compensada estaran hechos de concreto reforzado.

Asi pues, para la estructuracion del cajon de cimentacion en una subestructura
del tipo compensada, se empleardn elementos tales como losas, trabes, muros
y columnas, por ejemplo. Ver figura IV.2. Las losas y trabes estaran sujetas
principalmente a flexién y a cortante. En el disefio por flexion se verifica que
el momento Ultimo en la seccién critica sea menor que el momento resistente
en dicha seccion. Una losa de cimentacion basicamente trabajara como una
losa invertida de un sistema de piso, es decir, las cargas que recibird sera el
empuje del suelo (desde abajo de la misma). Las trabes que conformen la
estructuracién de la cimentaciéon se revisaran por cortante y también por
deformacidn, verificando el cumplimiento de las normas establecidas para el
disefio de elementos concreto.

Cuando en una viga se cumple que 4 = 2b, el efecto de flexion es el que
predomina en el interior del elemento, en cambio, en un muro donde la
dimension A4 es mucho mayor que b, el efecto mas importante es el cortante.
Por lo anterior, los muros se revisaran principalmente por cortante en su
direccion longitudinal. Si los muros son de colindancia, hay que tener presente
que recibirdn el empuje activo del suelo y que incluso deberan soportar el
empuje pasivo que podria provocar un sismo, y entonces, se deberan revisar
también por flexién en su eje transversal. Si la cimentacién es poco profunda,
la flexidon que actia sobre los muros de retencion no sera tan relevante, puesto
que los empujes del suelo no seran tan grandes. Esta situacion cambia si en los
predios colindantes ya existen estructuras construidas que induzcan
sobrecargas.

En general, la revisiéon por penetracion se realiza en zapatas y en losas para
asegurarse que las columnas no provoquen una falla donde el elemento
vertical se incrustaria en el elemento horizontal. Para evitar la penetracion de
una columna en una losa, o bien de una columna en su zapata, hay dos
soluciones. La primera consiste en proponer un peralte suficiente de la losa, o
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zapata, tal que la columna y los efectos cortantes que su carga induce puedan
redistribuirse en la zona de apoyo y entonces ésta tltima no penetre en la losa,
o en la zapata. La otra soluc1on consiste en hacer un capitel para ampliar el

- 4rea de contacto-entre la: columna y-la losa (esto, cuando la losa forma parte
del sistema. de pxso) En. el caso de zapatas se podra hacer un dado que servira
para desconcentrar los efectos cortantes que la columna transmitira a las
rmsmas. e

Ijas" losas de cimentacién para subestructuras compensadas en realidad estan
concebidas como un conjunto de trabes paralelas y ortogonales entre si, que
~ ocupan un area tan extensa en el nivel de desplante que se opta por rellenar los
tableros con concreto y acero de refuerzo para aprovechar el efecto de la
subpresioén. La estructuracién de las edificaciones siempre hace que las
columnas que bajan las cargas desde la superestructura se apoyen en estas
trabes y en sus intersecciones con otras, eliminando la necesidad de hacer
dados para que la losa no reciba directamente a la columna. Ver figura IV.3.
Segun lo anterior, se tiene que, la revisién por penetracién mas bien estara
enfocada a columnas que transmitan sus cargas a zapatas y losas. :

- En la estructuracion y dimensionamiento de un cajon de cimentacién o de una
losa de cimentacion, se supone primeramente que la presion de contacto entre
la estructura y el suelo es uniforme. También se desprecia la rigidez de la
estructura con respecto al terreno de cimentacidén. Una vez que estd definida la
estructura, y que se ha hecho su disefio estructural siguiendo las
especificaciones de servicio y de resistencia estructural, se revisara todo el
sistema considerando, esta vez, los efectos de rigidez de ambos elementos,
procedimiento conocido como interaccién estatica suelo-estructura. Lo
anterior, como ya se ha expuesto, conducira al conocimiento mas real de la
configuracién de deformaciones que se presentara en la interfase de medios, el
suelo y la estructura. Si estas deformaciones, ahora tomadas en cuenta dentro
un sistema integral, exceden los parametros permisibles, se revisara una vez
mas la estructura identificando aquellos de sus elementos mas sensibles a los
efectos negativos los cuales se redisefiaran para garantizar el adecuado
funcionamiento del sistema.

En la practica, una vez que se conocen los efectos mas desfavorables tomando
en cuenta las combinaciones posibles de acciones permanentes, variables y
accidentales, se disefia para la envolvente critica. Esto tiene como ventaja que
el disefio siempre estara del lado de la seguridad, sobre todo en aquellas partes
de la estructura donde los efectos no son tan pronunciados. Pero, por otro lado,
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edxﬁcacnon puede ser bastante - menor ‘con’ respecto al costo de sus

instalaciones y acabados. Por esto mismo, muchas eces no se justifica un
analisis tan detallado para la opnrmzacxon de secmones y formas en el disefio
de una estructura.

! Granados. Raul, "Interaccién Estdtica Suelo - Estructura”, Reunién Conjunta SMMS, SMIS y SMIE sobre Interaccién Suelo -
Estructura y Disefio Estructural de Cimentaciones, pdgina 214, México, D.F., septiembre de 1991.

? Deméneghi Colina. A.. Sanginés Garcia. H. y Puebla Cad M., "Ap de Cil jones", Profesores del Departamento de
Gealecma Division de Ingenieria Civil, Topogrdfica y Geodésica. Facultad de Ingenieria UNAM. 1994. Tomudo de...
? Deméneghi Colina, A., Sanginés Garcia, H., Puebla Cadena M. y Rivera C ino R., "Ap de Ci i ", Pdg. 54.

Profesores del Departamenio de Geotecnia. Division de Ingenieria Civil, Topogrdfica y Geodestca Facultad de Ingemena UNAM
1994. Tomado de...

Gonzdlez Cuevas. O. v Robles. F.. “Aspectos Fundamentales del Concreto Refor=ado”, LIMUSHA. México, 1998.
Reglamenio de Construcciones para el Distrito Federal. Normas Técnicas Complementarias. 1997
Normas Técnicas Complementarias para Disefio y Construccion de Cimentaciones, RCDF, 1997.

{i de [ ieria, "Ci ios, Avudas de Disefio y Ejemplos de las Normas Técnicas Camplememarms para Disefio y
Construccion de Cimentaciones”, DDF, ES - 6, Series del Instituto de Ingenieria, julio, 1993.
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> . Zona de contacto entre
- el cimiento y el suelo.

LA FIGURA MUESTRA LAS FUERZAS
PRINCIPALES QUE ACTUAN EN UNA
ESTRUCTURA DE CIMENTACION.

fig V.1

Fuerzas que actuan en una estructura de cimentacion.
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Columna

Muro de
retencion

Masa de
suelo

Nivel de calle

Nivel de
desplante

Trabes de cimentacion '

Losa de
cimentacion

En lu figura se muestra la estructuracion de una
cimentacion compensada. Se aprecian los elementos
estructurales que la conforman los cuales son, la
losa de cimentacion, las contratrabes y el muro de
retencion, entre otros.

fig IV.2

Cajon de cimentacion para subestructura compensada.
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\

a) - Se - tiene - -una - estructura
desplantada con un cajon de
cimentacion.

TESIS CON
FALLA DE ORIGEN

b) En el corte se muestra la estructuracion de
una cimentacion compensada. Se aprecia una
losa a nivel de desplante v una losa al nivel del
terreno natural. Lus columnas que bajan de la
superestructura se apoyan en las trabes de
cimentacion.

e} Trabe en la

) direccion
- perpendicular
Columna /

T -
i ! Trabe en la direccion
i i perpendicular
Columna ___——%~ | |
il I
1
I —
Trabe i
— i
|
i
i
i
1
|
!__'___. - | —_—
% —
! H
\\
Nivel de desplante

c) En el corte se muestra otra forma de construir
una cajon para cimentacion compensada. Las
columnas transmiten directamente la carga a trabes
de cimemtacion que a su vez se apoyan en zapatas
corridas. En este caso la losa de cimentacion no
recibe  directamente las cargas de la
superestructura.

figIV.3

Trabe

\ Zapata corrida

Ejemplos de estructuracion para cajones de cimentacion.
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V. Ejemplo.

En este capitulo se presentan dos ejemplos del tratamiento de una cimentacion
compensada. El primero trata de la cimentacion para un edificio donde, por un
lado, se hace un enfoque en el cdlculo de los asentamientos y la capacidad de
carga, y por otro lado, se revisan los limites de falla para la excavacion
analizando los conceptos de falla de fondo, empuje de tierras y falla por
subpresion. También se hace una revisidn sismica. En el segundo ejemplo se
expone la aplicacién de un meétodo de interaccion estatica suelo-estructura

cuyos resultados son utilizados en el posterior diserio de la losa del cajon de
cimentacion. También se hace el dimensionamiento de los otros elementos
estructurales que conforman la cimentacién. De este modo, en dos ejemplos
simplificados, se abarca el tratamiento minimo que se hace para el cdlculo de
una cimentacion compensada., '

En el primer ejemplo se hace referencia al calculo de la cimentacion para un
edificio que, segun el incremento neto de carga, resulta ser del tipo -
parcialmente compensada. Este edificio estara desplantado sobre las arcillas
de la ciudad de México, cuyas caracteristicas son unicas. Esto quiere decir que
se tratard con un material extrasensitivo, de baja resistencia al corte y alta
compresibilidad. Las deformaciones que ocurren en estos suelos son mayores
a las que se presentan en arcillas menos sensitivas. En este ejemplo, para el
célculo de expansiones a mediana profundidad, se considera el efecto de
fluencia plastica de la arcilla, y para el calculo de las deformaciones a largo
plazo, se considera la no-linealidad en el comportamiento de la masa de suelo.
Lo anterior acerca a la realidad los valores encontrados.

La construccion del cajon de cimentacion para este edificio, el cual se
desplantara sobre suelos totalmente saturados representativos de una buena
parte de esta ciudad, necesariamente deberd estar precedida por una
excavacion que provocara expansiones inmediatas en el fondo de la misma. Si
el tiempo de construccion es relativamente corto ya no se presentaran
expansiones a largo plazo, y obviamente ya no se tendran que valorar. Luego,
con la edificacion del inmueble, esas expansiones se recuperan con
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asentamlentos llamados por recompreszon, sm embrago con el ‘incremento
neto de carga se presentaran otros - ‘asentamientos inmediatos ‘adicionales
llamados por compresion. Fmalmente -por este mismo incremento neto de
‘carga- ocurriran. asentamientos - dzfertdos debidos a la consolidacién de la
arcilla. Asi pues, en este primer ejemplo, se calculan numéricamente estas
deformaciones haciendo uso de las ecuaciones constitutivas para el cdlculo de
la compresién por cambio de forma y por cambio de volumen cuya valuacion
depende del tipo de suelo. Los conceptos de capacidad de carga y limites de
estados de falla y de ‘servicio se revisan basicamente con las-expresiones
propuestas por el Reglamento de Construcciones del Distrito Federal, RCDF,
y sus Normas Técnicas Complementarias, NTC.

La situacidon estudiada en el segundo ejemplo es diferente. Generalmente el
empleo de una cimentacion compensada tiene como principal objetivo reducir
las deformaciones en la masa de suelo debidas al incremento neto de carga
que provoca el desplante de una estructura, ya que aunque la capacidad de
carga del terreno sea suficiente y no exista incertidumbre o riesgo de falla por
corte en el suelo, los asentamientos que con el tiempo se presentaran podrian
afectar la funcionalidad de la estructura. En el caso de este segundo ejemplo se
plantea la necesidad de construir un carcamo de bombeo para aguas residuales
cuya estructura sera precisamente la de una cimentacion compensada. El
empleo de la cimentacion compensada en este caso no es un objetivo, como
podria ser el reducir asentamientos o estar dentro de los limites de la
capacidad de carga del terreno, sino una consecuencia. Sin embargo, ahora las
condiciones mas desfavorables de disefio que se tendran que revisar son
diferentes a las condiciones de disefio que se presentan en otro tipo de
estructura. Es decir, en este caso, la condicion de trabajo mas desfavorable de
la estructura es cuando esta totalmente vacia de aguas residuales, y por lo
tanto, se debe poner especial atencidn en la estabilidad de la estructura para la
condicion de alberca vacia cuidando que no se presente la falla de fondo. En
el caso de la estructura que se analiza se considera que las fuerzas que se
oponen a la falla, en este caso, a la falla de fondo, son las que juntas forman el
peso propio de la estructura y su carga de servicio. La friccién que existe entre
los muros del carcamo y el suelo se desprecia totalmente aunque se sabe que
es una de las fuerzas que se oponen a la falla. Con esta ultima consideracion el
disefio final estara del lado de la segurldad

En este ejemplo se plantea también un analisis numérico de la interaccién
estatica suelo-estructura para el dimensionamiento final de la losa de
cimentacion.
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V.1 Cailculo de una cimentacién compensada para un edificio.

Primer ejemplo.

Para evaluar numéricamente el problema que se plantea a contmuacmn se ‘hara
uso de las siguientes expresiones’. La primera tiene que ver “conlas
expansiones inmediatas, las cuales ocurren en una arcilla totalmentq‘ saturada’ a-

volumen practicamente constante (porque no hay absorcién de agua ya que: su Lo

permeabilidad es muy baja). Las deformaciones  que:
verticales y laterales. En estos suelos, y para pequenas deformacmnes a curva' S
esfuerzo-deformacion unitaria es una recta. :

La ecuacion general por cambio de forma de un elemento de suelo ‘esta dada
por: T N

dn__ 1\ (fo./p,)d(fe./p,)

h ; A’-f {[(pu +CO' )]/ pa}

' Donde L s L ;
ahes el espesor del estrato enm.

O Adgesel mddulo de ngldez del suelo en t/m?,
= e esta dada por : ; s E

I+ bz"[(o; /cr) +; (o; /0')]

- Donde v es la relacién'de Poisson.

QP eslapresiond co o e‘quriila'lcnté y esta dada por:

Pce= 'bJA‘Pt + Peo

'Y donde el coeficiente b3 siempre es igual a uno; p, es la resistencia a la tensiéon en t/m?
de un suelo cohesivo preconsolidado y es funcién de su grado de preconsolidacién y de
su edad geologica; pc, ' serd el valor de la presién de confinamiento efectiva la cual se
puede valuar asi:
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o' = (1 + 2ko) pvo’/ 3

Y-donde p,,;’ es la presion efectiva inicial a la mitad del estrato. ™

Q' -pa es la presiéon atmosférica y es igual a 10.3 t/m°. : o
a ry s son exponentes que dependen del estado de esfuerzo y de la clase de suelo. ry
s tienden a cero y a | para suelos cohesivos totalmente saturados, respectivamente.

o Losesfuerzos o:, ¢;, o, estaran valuados a la mitad del'espesbr del estrato.

Para las arcillas de la ciudad de México el médulo de rlgldez Ae vale A, = A
y por lo tanto, la expresiéon antenor adecuadaz«f arcﬂlas totalmente

saturadas, sera:

Que es la expresién en la cual se basa: 'el"anélisiS’para calcular las expansiones
inmediatas debidas a cambio de forma y que son provocadas por la descarga
por excavacion, y donde: :

Q & es la deformacion vertical del elemento
O A, es el espesor del estrato.

Para las deformaciones plasticas por excavamon se usard la siguiente
expresmn

Ep= l(O'! - O3 = (0'1 _JB)VJ/EF

Donde :
a-: £,, esla deformac1on unitaria plastxca y donde (07 / o:; ) esta dado por

(01 /03)= 0 - 1/6 (C: + O + G)

Ademads, se puede suponer que (o7 /o3 = 3 t/m?, (este valor de fluencia es
aproximadamente el 75% del valor de la falla en las arcillas).
a Ej, es el médulo de deformacion en la parte plastica de la curva.

La expresidon para encontrar las deformaciones en la parte plastica de la curva
esfuerzo deformacién, ver figura V.1, acerca los valores calculados a los
valores reales medidos en campo. El uso de las expresiones elasticas para este
nivel de esfuerzos definitivamente ya no arrojaria resultados congruentes.
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o’ = (1 + 2ky) pvo’/ 3
Y dOnde Pvwo’ €s la presion efectiva inicial a la mitad del estrato.

O pa es la presién atmosférica y es iguala 10.3 t/m°.
O ry sson exponentes que dependen del estado de esfuerzo.y de la clase de suelo. ry
s tienden a cero y a 1 para suelos cohesivos totalmente saturados, respectivamente.

o Los esfuerzos o=, g;, o, estaran valuados a la mitad dcl eSpe_Sbr,del estrato.

‘Para las arcillas de la ciudad de México el médulo: de r1g1dez‘¢A vale, Ae = A¢p
y por lo tanto, la expresién anterior adecuada para ,,arc111as totalmente
saturadas sera: v e

5" = ﬁ - expl—pu‘-lfo-: /(Aepce‘)lylo |

Que es la expresion en la cual se basa el analisis para calcular las expansiones
inmediatas debidas a cambio de forma y que son provocadas por la descarga
por excavacion, y donde:

Q & es la deformacién vertical del elemento.
o _hoes el espesor del estrato. N

Para Ias deformamones plastlcas por excavacmn se usard la siguiente
expresmn. ; : ;

Donde: : ~ ‘ , :
fu] g,, es Ia deformacnon umtarla plastlca y do £ 03) esta dado por:
(o1 /03)= o=-1/6 (0= + 0O +o;,)
Adéniés, se puede suponer que (o7/03}, = 3 t/m?, (este valor de fluencia es

aproximadamente el 75% del valor de la falla en las arcillas).
0  E; es elmdédulo de deformacion en la parte plastica de la curva.

La expresion para encontrar las deformaciones en la parte plastica de la curva
esfuerzo deformacion, ver figura V.1, acerca los valores calculados a los
valores reales medidos en campo. El uso de las expresiones elasticas para este
nivel de esfuerzos definitivamente ya no arrojaria resultados congruentes.
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o Cuando_se desplanta el: ed1ﬁc10 se_ presenta un hundlrmento inmediato por

g recompresmn El calculo de este hundumento se supone similar al del calculo
-de-las expansmnes mmedlatas (elastlcas) por descarga. Esta vez el signo de los
esﬁ;erzos normales sera de ‘compresion:

Los hundlmxento mmedlatos por compresmn debldos al incremento neto de

: hac1endo uso de la xpresmn SIgulente

a1 difo/p)
1 f” R RS N

: Esta ecuacion deﬁne la compresion por cambio de: volumen para cualquxer.
suelo. Para suelos cohesivos se -hace 4’ = 4., y despues de valuar la expresion
_anterior . para las condiciones” propias : de las- arc1llas totalmente saturadas y
hac1endo s=1,se obtlene la- 51gu1ente expresnon '

ve

éyv [ (vpv¢+°'-)-f/A:|}ID '

Donde:
o & es la deformacion por cambio de volumen (dlfenda) de un elemento de suelo
cohesivo totalmente saturado de espesor A,.
O pve es la presion vertical equivalente y esta dada por:

e=b3P:+on'

Donde el coeficiente 43 siempre es lgual a uno; p; es la resistencia a la tensién de un
suelo cohesivo preconsohdado en t/m’ y es funcién de su grado de preconsolidaciéon y
de su edad geoldgica; py, ' es la presion efectiva inicial a la mitad del estrato.

Con esta ultima igualdad se valuaran los asentamientos diferidos debidos al
incremento neto de carga.
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La deformacion que se presenta por cambio de volumen en los suelos
cohesivos esta asociada a un tiempo en el cual la arcilla, incluso con su baja
permeabilidad, permite el flujo de agua a través de si misma. En esta situacion
las deformaciones que se presentan consideran una compresion vertical
acompaiiada por cambio de volumen, pero, sin alteraciones laterales.

Abhora, el problema que se plantea es el siguiente:

Q

]

Q

Tipo de construccion: Edificio para oficinas con cajon para estacionamiento a.5.6.m
de profundidad en la zona II (Pertenece al subgrupo B1 del RCDF).

Dimensiones en planta: 39.80 por 16. 50 m. o
Peso unitario maximo de 12.994 t/m’ y peso unitario medio de 10. 994 t/m a mvel
de desplante (combinacion de cargas en la condlmon mas desfavorable. mcluyendo ,
el peso del cajon de cimentacion). :

La estratigrafia y propiedades del suelo se resumen en la tabla de abaJo

Localizacién: zona II (Art. 219 del RCDF).

Estrato

-

-

maau:uw—-—-

Profundidad H w Descripcion
M m %
46.2 i.imo arenoso
462 Limo arenoso
75.1 Limo poco arenoso
147.8 Arcilla limosa
147.8 Arcilla limosa
109.6 Arcilla limosa
- Arena (permeable)
260.4 Arcilla limosa

La‘a;fcné‘ del estrato 4° provocara presiones hidraulicas porperrmtlr el flujo de agua.

Para la revisién de los estados limite de servicio se pide calcular:

a)
b)

<)
d)

La expansion inmediata del fondo del corte debida a la excavacion.
El asentamiento inmediato por recompresion.
El asentamiento por compresion debido al incremento neto de carga por

el peso del edificio.
El asentamiento diferido por compresion debido al incremento neto de

carga por el peso del edificio.

Solucioén.
a) Primeramente se calcula la descarga por excavacién al nivel de desplante.

SyH=155x1.8+155x03+143x2.7+1.32x08=8172t/m’
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Ahora, se calculan los esfuerzos o-, Oy, O, utilizando una descarga de
8.172 t/m’. Los resultados" representari deformaciones de signo negatlvo es
decir, expansiones. En‘la tabla V.I se presenta el cilculo de las mismas. Los
datos utilizados son los mostrados en la misma tabla. El valor de la
deformacién por la expansion mmedlata del fondo de la excavacion se
encuentra que es del orden de 7 cm. La expansion plastica ocasionada por la
descarga por excavacion se calcul6 en la tabla V.2. El valor de la expansion
plastica es del orden de 12 cm y. la suma de la expansion elastica mas la
plastica es de unos 19 cm, valor que conforma la expansién inmediata en el

fondo de la excavacion.

b) El asentamiento inmediato por recuperaciéon es del orden -del de la
expansion, es decir de unos 19 cm, también. Los signos de las deformaciones
ahora indican una compresién. Para minimizar los efectos de expansién y
recompresién del suelo se debera hacer una excavacién simétrica por partes,
tal y como se indica en las conclusiones que adelante se presentan.

c¢) El hundimiento inmediato por compresion se calcula en la tabla V.3
utilizando el incremento neto de presion que se obtiene asi:

12.994-8.172 = 4.822 t/m°

Con este altimo valor se deduce que se trata con una cimentacion parcialmente
compensada. La magnitud calculada del asentamiento inmedi'ato' es de 5' cm.

d) En la tabla V.4 se muestra el calculo del asentamxento que con el tlempo se

presenta por el incremento neto de carga.’ Este asenta ento esta asomado aun
cambio de volumen de la masa de suelo. El valor de mcremento neto de carga

que se usara sera el valor medlo Se tlene pues

10.172 - 8172 200t/m~;

Se obtuvo un, valor para el asentarruento dlferldo de 5 cm.

111



Ahora ‘se. calculan los™ esfuerzos o-, O, Oy, utilizando una descarga de
8.172 t/m> Los resultados representan deformaciones de signo negatlvo, es
.decir, expansiones. En.la tabla V.! se presenta el calculo de las mismas. Los
datos utilizados son los mostrados en la misma tabla. El valor de la
deformaciéon por la expansién inmediata del fondo de la excavaciérri:,'se L
encuentra que es del orden-de 7 cm. La expansidn pldstica ocasionada por la -
descarga por excavacion se calculd en la tabla V.2. El valor de la expansiény;,‘

plastica es del orden de 12 cm y la suma de la expansion elastica‘mas-la -

plastica es de unos 19 cm, valor que conforma la expansion mmedlata ‘en- el
fondo de la excavacion. TR :

b) El asentamiento inmediato -por recuperac1on es del orden del de la
expansion, es decir de unos 19 cm, tamblen ‘Los 'signos de las deformaciones
ahora indican una compresion. Para mmlmlzar los efectos de expansmn y
recompresion del suelo se debera hacer 'una excavacién simétrica por partes,
al y como se indica en las conclusiones que adelante se presentan. :

c) El hundimiento inmediato por compreswn se calcula en la tabla V.3
utilizando el incremento neto de presién que se obtlene asi:

12.994 - 8. 172 —‘4 822 I/m

Con este ultxmo valor se deduce que se trata con una cunentamon parc1almente
compensada. La magnitud calculada del asentamlento mmedlato es de 5 cm.

d) En la tabla V.4 se muestra el calculo del asentamlento que con. el txempo se,
presenta por el incremento neto de carga. Este asentamiento’ esta asoc1ado aun
cambio de volumen de la masa de suelo. El valor del mcremento neto de carga
que se usara sera el valor medio. Se tiene, pues: e :

10.172 -8.172 = 2.00 t/m*

Se obtuvo un valor para el asentamiento diferido de 5 cm.
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Ahora se evaluaran los estados limite de falla en el orden siguiente:

e) La'capacidad de carga.

f) El empuje de tierras sobre las paredes de la excavacion en el ‘caso de

- .que esta se tenga que realizar con ayuda de tablestacas.

g) La estabilidad de las paredes del talud de la excavacién en el caso de -
que exista suficiente espacio en las colindancias para realizarla sin-
elementos de retencion.

h) La falla de fondo.

i) - La falla de fondo por subpresion.

j) Revisidn por sismo.

Solucmn , v v
e) La: capac1dad de carga del suelo de c1mentacxon se revisara con las

51gu1entes expres 1or1es

g <an

Donde 5
Q Gun.€s la presion ultlmak qu
incremento de carga: Sl
0. ggr es la capacidad de c re

de resistencia. :

‘actuara sobre. el suelo : afectada - por

factores de.

r. factores de reduccién

1gualdad que se tiene que

Para suelos cohesivos totalme te:satura ‘
g : de _,suelo es confiable sera:

cumplir para asegurar que la capac1déd d

ZQFC/A; <cuN;chR+pv ;

Revisando:
Se considera que el cajén de cimentacién es una zapata infinitamente rigida

(lo cual no es cierto) y que tiene un ancho B = 16.50 m y una longitud L =
39.80 m. Ademas:

2 Q = 79.56 t/m, incluyendo el peso de cajon de cimentacion.
La profundidad de desplante Dy, es D= 5.6 m.

El factor de carga F. es igual a F, = 1.4.

Para el terreno de cimentacion el factor Fg, es Fr=0.7.

La profundidad del NAF es de 1.8 m.

¢y = tiene un valor de 2.2 t/m?.

Coo00O0D
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Se tiene que:
ZQF./A4=79.6x1.4/165x 1 = 6.75 t/n’
Luego:

fo=1+025D/B+0.25B/L=1+025x56/165+0.25x165/39.8=1.188

La capamdad de carga resxstente del terreno esta dada por

2.2% .)14‘(]188?07+153t18+055*c03+043r77+037x08—13 71 vm’

Se debe cumpllr que. |

Gun s 73 t/m <, gr=13.71 t/m> Se cumple. -

f) Para este ejemplo se revisara la estabilidad de la excavacién (debida al
empuje de tierras sobre los elementos de retencién) suponiendo,
primeramente, que ésta se realizard con tablestacas debido a que el perimetro
del area donde se desplantara la cimentacion esta limitado por otros edificios.
En el inciso siguiente, se supondra que las colindancias de la excavacion estan
libres y que se puede realizar una excavacion con taludes sin ayuda de
elementos de retencion.

El empuje de tierras® sobre el ademe de las paredes de una excavacion en un
suelo arcilloso depende del coeficiente N,, el cual esta definido por:

Ne=yH/cy

Donde: :
a N es el coeficiente de estabilidad y en un caso bidimensional tendra un valor de
: Ny = 314 justo cuando el suelo comienza a plastificarse en el fondo de la
excavacion. Cuando N, = J5./4 se presentard la falla. Para un problema
tridimensional el valor de N; que corresponde a la falla varia entre 6.2 y 9.1.

Cuando N, tiene valores menores que 4.0 (en el caso tridimensional), se considerara
3 q - -

que el suelo se comporta elasticamente y entonces la presion horizontal sobre el

ademe de una excavacion se calculard simplemente utilizando un coeficiente 4.
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Revisando:

Ny =146 [/:m'?,(promedia) x3.60m / 2.2 I/m" = 3.71 adimensional

Como los valores del coeficiente N, son menores que 4.0, se hara un
tratamiento del problema considerando que la masa de suelo tendrd un
comportamiento dentro de su rango elastico. Si el valor del N, hubiera sido
mayor que 4.0 el tratamiento del problema seria diferente e implicara la

suposiciéon de la presencia de una zona plastica cerca del fondo de la -

excavacion cuyas dimensiones aumentarian al incrementarse el valor de N,
hasta alcanzar la falla de fondo. Entonces se podria utilizar la teoria de
Rankine para su tratamiento. '

En este caso se requiere considerar una sobrecarga minima de 1.5 t/m> en las
zonas préximas a la excavacion con un factor de carga unitario (inciso 8.8 de
las NTC para disefio y construccion de cimentaciones). En la figura V.2 se
observa la excavacion, las fuerzas que actian sobre el ademe y su
estructuracion. La presion horizontal total es la suma de la presion hidraulica,
mas la presion horizontal efectiva, mas la sobrecarga. Se considera que el
coeficiente de empuje horizontal es &, = 0.60. El procedimiento de calculo
para encontrar el valor del empuje de tierras sobre los puntales donde se
apoyaran las tablestacas se resume a continuacion.

MEMORIA DE CALCULO.

Carga sobre puntal 1.

Ealsism=090x 1.80 = 1.62 Ton/mdeancho
Eatos1wom=(1.67 x 1.80/2) = 1.50
E harautco = (1 X 1.1°/2)+ 167 = 1.82
E sotvecargs = 0.90x 1.10 = 0.99
E sobre puntal 1 = 3.41 Ton/mde ancho. .

Carga sobre puntal 2,

E wbrecarga = 0.90 x (1.10 + 1.60/2) 1.71-. Ton / m de ancho
E nigrosuico (crapeaioy = ((1.10 + 2.90)2) x 1.80 .

E qeto = ((1.82+2.23)2) x 1.1

wonn
w
[+
[=]

E sobre puntai 2 = 7.53 Tbn / m de ancho
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1.80m !

?
T .

1 y

N-5.60 m

Se considera que los puntales estarin a cada 5 m. Por lo tanto, los empujes se deberdn multiplicar por 5. .

P =3.41'x5=17.05 Ton

Py=7.53 x §=37.65 Ton - -

El ancho de la excavacidnes | = 16.50 m.

Considerando 2 vigas de 0.40 m, se tiene, | =15.70 m
Suponiendo ¢ /2" ced 30, se tiene:

r=112cm

Ay=833cm”

Klr = 1570/11.20 = 140

Donde se obtiene un esfuerzo pcrmi‘siblq ;:r,. =536 kglem’
Luego; v

Powe = 83.3 x 536 = 44 Ton

Por lo tanto, se decid: usar tubo ¢ 12° ced 30 para puntales inferiores.

Para puntales superiores:

- “Se propone tubo ¢ /0™ ced 30. Entonces:

r=94cm .
Ay=065cm”

KlYr=1570/9.4=16

OK
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Donde se obtiene un esfuerzo permisible o, = 376.5 kg/cm®

Luego:
Pow =65 cm’ x 376.5=24.7 Ton > 17 Ton

Por lo tanto se usara ¢ /0" Ced. 30 para puntales superiores. OK

El calculo de los puntales garantiza que el elemento no tendrd problemas de flexo compresion. Sin embargo, se recomienda usar trabes
auxiliares como arriostres para unir los puntales superiores y los inferiores entre si. Lo anterior no causara problemas de maniobrabilidad
va que los espacios son suficienternente grandes para los colados y para los trabajos propios de la construccion.

El dimensionamiento de la tablestaca se omite por razones simplificatorias y
porque en el segundo ejemplo de este trabajo se presenta el disefio de un muro
de retencién, concepto que es muy similar. Aln siendo de este modo, se hace
notar que el disefio de la tablestaca, que se supone sera un elemento de
concreto armado, debera satisfacer la configuracion de deformaciones que le
impone el empuje del suelo y los puntales de soporte (y el hincado en el
terreno). Entonces, las tablestacas deberan disefiarse como vigas donde el
momento flexionante cambia de signo hasta tres veces en la altura de las
mismas, segun se aprecia en el dibujo anterior. También se considera, siendo
acordes con los procedimientos de la ya desaparecida Direccion General de
Obras Maritimas, que la tablestaca debera estar hincada un tercio de la altura
de la excavacion. El nivel de aguas freaticas debera ser abatido con pozos de
alivio para asegurar la estabilidad de la excavacion.

g) Suponiendo que existe el suficiente espacio y condiciones para realizar una
excavacion con taludes, se debera revisar también la estabilidad de la misma.
Ahora, se requiere considerar una sobrecarga minima de 1.5 t/m> en las zonas
proximas a la excavacion con un factor de carga unitario (inciso 8.8 de las
NTC para diserio y construccion de cimentaciones). Para verificar los estados
limite de falla de la excavacion, se deberda cumplir la siguiente desigualdad
para asegurar que sus paredes son estables.

yH + 3gF. < Nocug Fr

Donde:
o 7 es el peso volumétrico medio del material igual 0.71 t/m>.
a H es la altura maxima de la excavacion (5.60 m).
a g es lasobrecarga igual a 1.5 t/m>.
a F: es el factor de carga que es igual a 1.
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Q- u4es el factor de reduccxon debldo ala sobrecarga que depende de la relacxon q/yH e
y de la profundidad d del estrato duro. Se obtiene de ‘graficas. ;
O Ny es el namero ‘de estabilidad que depende del’ angulo ‘del talud ﬂ Se obtlene de' :
- graficas.
@ ¢ es la cohesion mas baja en la altura de la excavacion, 1gual a 2 2 t/m
a. Fg es el factor de resistencia igual a 0.7 considerando que no hay estructuras ni
servicios publicos en la periferia.

Sl se con51dera un talud de 0.5:1, se tiene:

0.71x5. 60+15 < 3.)x22x090x07

35.47 < 7.62 ; »l‘)be,szgyaldad que se cymr)le.

h) La falla de fondo se revisé verificando' que:

Donde

O ¢, es la cohesidon aparente- del aterial . bajo el,r fondo de la excavamon en "
condiciones no consolidadas no dren d: (UU) t/m’ ' .
a N, es el coeficiente de capamdad depende de la geometrla de la

excavacion. 7 -
o py es la presion vertlcal total actua.nt en suelo a‘la proﬁmdldad de excavac10n,
m} Zch son_las sobrecargas fectadas de sus respectlvos, ~factores vde

carga, t/m2. : T

o Fresel factor de resmtencxa 1gual a 0 7 o

Verificando:
8172 +1.5x1 < 2.3x6.10x0.7

9.67 < 9.82 Desigualdad que se cumple.

i) Revision por falla de fondo por subpresion. Aunque los estratos de suelo en
este problema son poco permeables, la estabilidad de la excavacion se ha
revisado por subpresién,. Lo anterior se debe a que la localizacion del NAF
estd a so6lo 1.80 m de profundidad desde el nivel de calle, lo cual puede
implicar menos resistencia de la masa de suelo al esfuerzo cortante y por lo
tanto, invitar al sistema a la falla. Ademas, la presencia de un lente de arena a
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graficas.
c es la cohesion mas baja en la altura de la’exca
o Fgr es el factor de resistencia igual a 0.7 con51derando que no hay estructuras ni

servicios publicos en la periferia.

Si se considera un talud de 0. 5'1 se tiene:

071x.>60+1.) < 33x22x090x'07

35.47 < 7 62 Deszgualdad aue 9e cumple

h) La falla de fondo se rev1so verlﬁcando que

<caMFn

Donde:

O c. es la cohesxon aparente de matenal;-bajo el fondo de la excavamon en
condiciones no consolidadas n drk d (UU) t/m : N
o N. es el coeficiente de “cay ‘ i

excavacion. » A :
a p, es la presion vertlcal total’ actuante en el suelo, a la proﬁmdldadfde excavacmn, )
t/m>. ; S :
o 2gF: son las sobrecargas pe c1ales afectadas de sus respectlvos factores de ,
carga, t/m’. o . e . :

o Freselfactor de resxstencxa 1gual a 0 7
Verificando:
8172+ 1.5x1 < 2.3x6.10x0.7

9.67 < 9.82 Desigualdad que se cumple.

i) Revisién por falla de fondo por subpresion. Aunque los estratos de suelo en
este problema son poco permeables, la estabilidad de la excavacion se ha
revisado por subpresién,. Lo anterior se debe a que la localizacién del NAF
estd a sOlo 1.80 m de profundidad desde el nivel de calle, lo cual puede
implicar menos resistencia de la masa de suelo al esfuerzo cortante y por lo
tanto, invitar al sistema a la falla. Ademas, la presencia de un lente de arena a
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los 11.40 m de profundidad crea una condicién critica porque se presentara
flujo de agua a través del mismo (ya que es totalmente permeable), con
direcciéon de abajo hacia arriba, lo cual implica una condiciéon extra de
inestabilidad. E1 RCDF propone la siguiente expresion que tiene que ver con
el espesor minimo del estrato que debera permanecer “impermeable” y que
descansa sobre el estrato permeable (bajo el fondo de la excavacién), para
poder garantizar que no se presentara la falla de fondo por subpresion.

h > (V) A

Donde:

a A esel espesor de la capa impermeabile.

O Ay es la altura piezométrica en el lecho mferlor de la capa unpermeable

9 mesel peso volumétrico del agua. CR , ' :

9  xe.es el peso volumétrico del suelo entre el fondo de la excavacxon y el estrato
permeable ERRC :

Evaluando,
(Fl Vo) B = (1.0 7 1.32) x (11.40 — 1.80) = 6.80 m
h>680m

Lo anterior se debera interpretar de esta manera. El espesor minimo del estrato
impermeable debera ser de al menos 6.80 m. El espesor del estrato poco
permeable segin las condiciones del problema es de sélo 5.80 m. Por lo que,
la excavacion serd inestable. Para asegurar que en la excavacion no se
presentara la falla de fondo por subpresién, debera reducirse la carga
hidraulica en dicho estrato, esto con el fin de tener el equivalente a un estrato
de 6.80 m de espesor debajo del fondo de la excavacion donde no se presente
fluyjo de agua. Los pozos de alivio como parte de un sistema de bombeo que
lleve (en todo tiempo durante la construccion del edificio) el nivel dindmico a
un nivel abajo del espesor del estrato minimo requerido (segun las
recomendaciones generales que se exponen adelante) seran indispensables
para la seguridad de la excavacion. ' '

j) Revision por_ sismo. Como la descarga unitaria maxima de edlﬁc v
orden de 13 t/m? se supondra que éste tendra una altura de 10 niveles, de 3. 00
m cada uno, y su cimentacién estard compuesta por otros tres niveles. De lo
anterior se deduce que la altura del edificio es de, H# = 30 m: El peso del
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Y el momento sxsmlco M sera

M~=‘ 1366 ‘Ton‘x' 130 mzi?la';n;lad;e Ié al;:;(b éel ed?'/icia} = 20 490 Tonx m
v

Car

16.50m

M;=6 147 Tm

s
.
4

39.80m

*

_/ +v=20490Tm

Planta del Edificio

Este valor de M es el momento que actiia en la direccion critica de la planta
del edificio. En la otra direccién, segun las especificaciones del RCDF, se
supondra que existe un momento simultineo con un valor del 30% del
momento inducido en la direccién evaluada.
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Ahora, se tendran que encontrar los valores’dé B’ y de L’ que s,o‘n,,wlas"nueyés_
dimensiones efectivas (redumdas) de . la planta del ed1ﬁc1o, y que ‘se supone
~-que- re01b1ran los efectos del sismo. ,E tonces SRR

Donde e, y ey son las excentr1c1dades para cada dlreccmn y estan dadas por:

M‘,/ 7 0
Evaluaridcé:
x = 20 490 Ton / 5'5_3_17 Tonm= 240m
e = 6147;79;5;‘/ 8337 Tonm =f“~o."72 o
Por lo qiue: |

B’ 1650m 2x(240m)—1170m B

3980——7x(0 72m) 3836m :

Ahora se evaluard la capacidad de 'cargé del suelo considerando que se
presenta sismo, lo que equivale a decir que, la apamdad de carga del suelo se
revisaré justo cuando éste se encuentre ba_|o la: carga de un edificio cuya planta
ahora tendra las dimensiones de B’ y L’, es decir, de 38.36 x 11.70 m. Asi se

revisara que:

quit < 4R
La capacidad de carga ultima esta dada por:
q ult — 2 Q F c / A

Guie = 8537 x 1.1/ (38.36x 11.70) = 20.90 t/m*
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yla capa‘ycwida’d‘d'e' carga resiStente esta dada por:

V~VqR=Cuch;FR+pv

dornde,ru
'ﬁ% ! +0.25 DyB’ + 0.25'37L'
fo=1+025x ajqj/ru,' 7,07{ 0.25x ;1‘17.‘ ;7_0,/ 3836 =1.195

y donde: ) | o -

= 135x 1.8+ 1.55% o.’3",;+ I43%27 + 1.32x0.8 = 8.172
Por lo Que: “

qr = 22x.>14x 1.193 % 0.7+ 8.172 = 17.63 t/m’

Yy entonces: : | el

20.90 ym® < 17.63 t/m* - Desigualdad gue NO se cumple.

La interpretaciéon del resultado obtenido sugiere que en caso de sismo, el
edificio junto con su terreno de cimentacidn, seran inestables y tenderan a la
falla. Lo anterior no es tan grave en el caso de este ejemplo, puesto que, se
supone que el edificio esta confinado en sus colindancias (en la direccion
critica) por dos edificios cuyas cimentaciones ayudaran a incrementar la
resistencia del suelo de éste, y de los colindantes también, a los movimientos
sismicos. En las conclusiones de esta tesis se encontraran recomendaciones
para elevar el grado de seguridad de estructuras en casos similares. La
evaluacién sismica en la direccién perpendicular no resulta critica. Ahora se
tiene:

ex=6147 Ton/ 8537 Tonm = 0.72 m

e, = 20490 Ton /8537 Tonm = 2.40 m

Por lo ciue:
B'=1650m—2x (0.72 m) = 15.06 m
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L'=39.80—2x (240 m) = 35.00m

Se dél;e cumphr que T
‘ Qui < qr
-La capacidad de cargaiﬁltima éksté dada por:
| S | . Cque=20F./ 4

Guie = 8337 x 1.1/(35.00 x 15.06) = 17.81 t/m’

yla capacidaci de"‘cvarg'a resisie‘nte,'esté 'c‘ladfa’_'.por:;.,v

: ‘t’{/e  =‘ Cu chcFR * pv
donyde, o

fo=1+0.25D/B" + 0.25 BYL’
fo=1+025x56/15 06 #0.2}51;{’ Is 06/35.00 = 1.20
y d,on‘de:V | vv | [ | 4
po= 155x 1.8 + ’l.j5x 03+ 143»:27 +1.32x0.8=8172
Por ]oqué: A | |
gr=22x 5. i4,;c‘ j;sz,o. 7+8172=17.67 t/m’

entonces:

1 7.81 t/m’ =.17.67 f/mz Desigualdad que se cumple.
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Segundo ejemplo.

Para este segundo ejemplo se decidié que la estructura que se disefiara no sera
un edificio, sino un cdrcamo de bombeo, donde se supondran las siguientes
condiciones y simplificaciones: -

o La subestructura, o sea, la cimentacion, es el circamo mismo y estara formado por
muros perimetrales, una losa de cimentacion y una losa tapa. L.a losa tapa estara
fragmentada en pequefias losas para hacerlas mas maniobrables y a su vez estaran
apoyadas en vigas. La funcidon del ciarcamo sera la de regular el gasto de aguas
negras que recibe y que bombeara a una planta de tratamiento. Ver figuras V.3, V.4
y V3.

0 La superestructura estard formada por un marco desmontable de acero estructural y
cuya funcion principal sera el portar una grua viajera que servird para trasladar
bombas y otras maquinas, realizar desasolves y maniobras en general dentro del
carcamo. En la aplicacién de la interaccidon estatica suelo-estructura se hubiera
podido considerar la rigidez de la superestructura (marco que soporta la gria
viajera), sin embargo, debido a que ésta (rigidez) es considerablemente menor que
la de la cimentacion, se despreciara. En otro caso, por ejemplo. si se hubiera
considerado el construir una estructura de concreto reforzado para oficinas o cuarto
de controles que estuviera apoyada sobre el cajon del carcamo de bombeo. la rigidez
de la superestructura esta vez ya tendria un efecto mas relevante sobre todo el
sistema superestructura-subestructura-suelo. y entonces, se hubiera podido tomar en
cuenta para la aplicacién de la interaccion estatica suelo-estructura, pero este
tampoco es el caso. Para este ejemplo, y debido a que son muy poco relevantes, se
despreciaran las cargas que la estructura para la gria viajera manda a la
cimentacion.

a El nivel de aguas fredticas, NAF, estd localizado debajo del nivel de desplante tal
como lo indican los dibujos. Por lo tanto, se supondrd que el riesgo de falla de
fondo por subpresidon —flotacién- no sera critico.

o La estructura estara desplantada en la zona de transicion, II, de la ciudad de México,
v los estratos que se encuentran bajo su desplante son representativos de los suelos
que se pueden encontrar en esta zona. Los valores de los parametros del suelo, como
el modulo de deformacion, E;, y la relacion de Poisson, v, representan sus
caracteristicas a corto plazo.

o La magnitud de los asentamientos o expansiones que sufrirda el suelo bajo la
estructura variara con el tiempo. Por lo anterior. formalmente, se debera realizar una
aplicacion de la interaccion estatica suelo-estructura al final de la construccion. es
decir, considerando las deformaciones inmediatas; luego, se deberan realizar
aplicaciones similares en tiempos diferentes, por ejemplo, otra al afio, luego a los 2,
5, 10, 20 y 30 afios, —vida util-, o hasta el tiempo donde la variacion de las
deformaciones diferidas se wvuelva despreciable. Con la envolvente de
deformaciones (asentamientos o expansiones) maximas se debera disefar la losa de
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cimentacion. En este ejemplo se supondra la variacion de las deformaciones del
suelo para un tiempo. ¢ = 0 afios, es decir, se analizaran las recompresiones a corto
plazo, -final de la construccion-. Por razones simplificatorias, en la aplicacion de la
interaccion estatica suelo-estructura se omite el calculo de las expansiones previas
inmediatas debidas a la descarga de la excavacién.

o En la medida de lo posible. las revisiones de los todos los aspectos del problema - :

estan basadas en el Reglumento de Construcciones para el Distrito Federal, RCDF
y sus Normas Técnicas Complementarias, NTC. DR

Se considera que los materiales de construccién son 1
comercialmente y las caracteristicas de resistencia del concreto y- a
supuestas para un tiempo a corto plazo y respectivamente seran :
Kg/em® 'y fy = 4200 kg/em. Las demas consideraciones se md1can 'aparte o‘en ,
los dibujos. :

Planteamiento del problema.

0 Tipo de construccion: Carcamo de bombeo de aguas residuales. (Pertenece al
subgrupo B2 del RCDF).

o Dimensiones c¢n planta: 8.00 por 12.00 m.

a Estructura: Formada por muros de retencion. columnas. losa a nivel de desplante y
losa tapa. Todos los clementos son de concreto armado.

o Peso unitario medio: 3.23 t/m° a nivel de desplante (combinacién de cargas en la
condicion mas desfavorable. carcamo vacio).

0 Localizacion: Zona il (Art. 219 del RCDF).

Reconocimiento y exploracion del subsuelo. ,

Al ser esta una construccion con relativamente poca area y penmetro pero de
desplante profundo, 6 m, el RCDF recomienda realizar un sélo sondeo’ que
permita conocer la estratigrafia y propiedades indice y mecamcas de-los
materiales ‘que forman el suelo. En el sondeo que se supone se reahz”" L
recuperan muestras alteradas e inalteradas. El nivel freatlco se. ublca a 6.50 m,
de profundidad. Ver figura V.6. : s ;

Pruebas de laboratono ~ ' v
Con la realizacién de pruebas triaxiales se obtiene el modulo de P01sson U, y
el modulo de deformacioén, E;, para los diferentes estratos de suelo. Tamblen
se obtienen las diferentes propiedades indice y mecénicas. ,
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Anallsls y dlseno. :

‘Con51derando as’ cargas que .se orxgman mcluyendo el peso ‘propio de la
, subestructura'y la descarga”que es ocasionada ‘por el matenal remov1do, se
lconcluye ‘que, unentacxon anahzada es sobrecompensada -para el caso de

Verlﬁcacmn,de la'seguridad. - : ,
La suma de la combmacmn de acciones de las cargas permanentes y variables
se consxderaran solo para el dlseno de la losa tapa. - : SR

Las cargas inducidas 'po"r la superestructura en la posicion mas desfavorabl‘e de
la gria viajera, y ain con su carga maxima, son de una magnitud totalmente
despreciable y su omision solo lleva el disefio al lado de la seguridad.

Combinacion de acciones permanentes, variables y accidentales.

La combinacion mads critica de este tipo resulta ser la suma de las cargas
permanentes, de las acciones variables con intensidad instantdnea y de la
solicitacion sismica en la direccidn corta del cajon combinada con 30% del
sismo en la otra direccion. (Inciso 8.8 de las NTC para disefio por sismo). En
este caso particular, esta combinacién sélo es relevante para el calculo de los
muros perimetrales.

Descarga por excavacion.

}’Dj'—'] .>x60 9 t/m°.

Esta descarga combinada: con ’A]a carga de 3.23 t/m”> da lugar a una
sobrecompensacién de 5. 77.,~ 't/m Para que el valor de esta
sobrecompensacion, supomendo ‘el carcamo vacio, sea lo menor posible, se
recurre a una estructuracion-muy robusta de las paredes del carcamo, lo cual
da como resultado una estructura muy rigida y por consecuencia poco
deformable. En el caso de que el carcamo trabaje a su nivel de servicio el
incremento neto de carga al nivel de desplante sera practicamente igual a cero.

La losa de cimentacidon y la losa tapa se disefiaran para soportar la presion
local o general mas alta inducida por las diferentes condiciones de carga
afectadas de sus respectivos factores. En el caso de la losa de cimentacion, las
cargas que recibira €sta, serdn las presiones de contacto que el empuje del
suelo induce y la presion del agua cuando esté trabajando con un nivel
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debidas al peso de las' mdquinas.

-Excavaciodn. i L S , o g
Para verificar la establhdad de ]a excavac1on ‘se requlere con51derar una‘
sobrecarga minima de 1.5 t/m> en las zonas prox1mas a la excavacion ‘con un
factor de carga unitario (inciso 8.8 de las NTC para dzseno Y construcc:on de
cimentaciones). Para verificar los estados hmlte,de falla de la excavac1on, se
debera cumplir la- 81gu1ente desngualdad para segurar - ‘

estables.
yH+ 34F. < NocugFr
Donde:
‘a ¥ es el peso volumétrico medio del material igual 1.5 t/m>.
~.@. H es la altura maxima de la excavacién (6.00 m).
a ¢ es la sobrecarga igual a 1.5 t/m>.
a £, es el factor de carga igual a 1. k
Q 4 es el factor de reduccion debido a la sobrecarga que depende de la relacxon q/}'H
vy de la profundidad d del estrato duro. Se obtiene de graficas. , - o
o Ny es el namero de estabilidad que depende del angulo del talud ,B e;o_bt1ene1 de,j'_ .
graficas. : L e
a ¢ es la cohesién mas baja en la altura de la excavacion, lgual a 3‘

0 Fg es el factor de resistencia igual a 0 7 con51derando que n" hay structuras ni
servicios publicos en la periferia. . G T : '

Si se considera un talud de 0.5:1, se tiefnéﬁ '

15x60+15 < 5.5x3.5x0.93x0.7

i 0.'5 < 12.53 ‘ Desigualdad que se cumple.

La falla de fondo séfeviéé ‘verificando que:
pv+ 2qF, < cy N Fp
Donde:

O c. es la cohesion aparente del material bajo el fondo de la excavaciéon en
condiciones no consolidadas no drenadas (UU), t/m>.
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O M. es el coeficiente de capacidad de carga yAdepende de la ‘geomema de ]a

excavacion.
pyes la presnon vemcal total actuante en el suelo,

- vm’.
a 24f, son. las sobrecargas superhmales afectad de:

) carga, t/m>. e
n  Fresel factor de resistencia lgual a O 7

Veriﬁcando: _' -

15x60+15%x] < 35%50%07

10.5 < 12.25 Desigualdad que se cumple.

La revisién de los estados limite de servicio toma en cuenta las expansiones
por la descarga de la excavacién. Para minimizar las expansiones que debieron
. calcularse, estrictamente hablando, se recomienda excavar simétricamente en

tres etapas porque de este modo se asegura que las expansxones reales serdn

menores que las calculadas.

Para la revision de los muros perimetrales de retencion se considera un empuje
. 2 .

incrementado por una sobrecarga de 1.5 t/m~ como lo sugieren las N7C para
diserio y construccion de cimentaciones. El coeficiente de empuje de tierras

horizontal sera del 60% de la presion vertical.

Interaccidn estdtica suelo-estructura.
Entre los resultados que reporté la aplicacidén de la interaccion estdtica suelo-

estructura se tiene el valor de los asentamientos en algunos puntos de la losa
de cimentacidon previamente definidos, ademads, se encontré el valor de los
elementos mecénicos que actian en cada barra —supuesta-. En las lineas
siguientes se presenta la corrida del programa que sirvié para encontrar los
elementos mecanicos que se usaron para el dimensionamiento de la losa de
cimentacion. Se expone la memoria de calculo general y los dibujos que

ilustran el problema. Ver figuras V.7 y V.8.

Corrida del programa®.
En este segundo ejemplo se aplica un método de interaccion estitica suelo-

estructura cuyo objetivo es el conocer los desplazamientos que se originan en
los grados de libertad considerados. Otro resultado que arroja la corrida del
programa es el valor de los elementos mecdnicos actuantes en la losa de
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a N es el coeficiente de capacxdadk de carga y"ﬁdepende de la geometna de la

excavacion. , ,
Q py es la presion vertlcal total actuante ‘en el-suelo; a’la rofundldad'-de *excavacxon, o
t/m>. U .
a ZgF. son las sobrecargas superﬁcnale ¥ afectadas de sus: respectlvosv‘factores de
carga, vm-. o : : : R

o Freselfactor de re51stenc1a 1gual a O

Verificando:

15x60+15x1 < 35x5.0x07

105 <1 2‘7,25 ; fDesiéuald&d ‘ghiile se “(‘,{arr‘zblef:

La revision de los estados llmxte de servicio: t ma. en cuenta las expansiones
por la descarga de la excavacién. Para minimizar. las’ ‘expansiones que debieron
calcularse, estrictamente hablando, se recomlenda excavar simétricamente en
tres etapas porque de este modo se asegura que las expansmnes reales seran
menores que las calculadas.

‘Para la revision de los muros perimetrales de retencxon se considera un empuje
incrementado por una sobrecarga de 1.5 t/m*> como lo sugieren las NTC para
disefio y construccion de cimentaciones. El coeficiente de empuje de tierras
horizontal sera del 60% de la presion vertical.

Interaccidn estética suelo-estructura.

Entre los resultados que reportd la aplicacion de la interaccion estatica suelo-
estructura se tiene el valor de los asentamientos en algunos puntos de la losa
de cimentacidén previamente definidos, ademas, se encontré el valor de los
elementos mecanicos que actiian en cada barra —supuesta-. En las lineas
siguientes se presenta la corrida del programa que sirvié para encontrar los
elementos mecanicos que se usaron para el dimensionamiento de la losa de
cimentacion. Se expone la memoria de célculo general y los dibujos que
ilustran el problema. Ver figuras V.7 y V.8.

Corrida del programa®.
En este segundo ejemplo se aplica un método de interaccion estatica suelo-

estructura cuyo objetivo es el conocer los desplazamientos que se originan en
los grados de libertad considerados. Otro resultado que arroja la corrida del
programa es el valor de los elementos mecanicos actuantes en la losa de
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cnmentacxon con51derando,
del suelo: rmsmo.‘ S¢
mvel de desplante-

esta ez w]a rlgldez ‘ﬁmta de toda, la subestructura y

: Con los resultados. -aqui ‘obtenidos se  dimensiona  finalmente la " losa de

cimentacién. - Todas as consnderamones derf’ este ‘anallsls ya ~han 51do

repetldamente escritas 'y se refieren a smphﬁcacnones o consideraciones

puntuales. El- anallsls ‘aqui realizado sélo es wvalido justo para la finalizacién de

-la- construcmon,-de;la obra: De este modo, los datos ingresados al programa,

como los parametros del suelo, del concreto y acero, obviamente tuvieron que
ser los validos a corto plazo. Asi pues, el médulo de Poisson para el concreto

valdra, v = 0.18 y con este valor se calculé el médulo de elasticidad al

cortante, G, donde G = £/ 2(]+uvy.

SE TIENEN LOS SIGUIENTES GIROS PARA CADA GRADO DE LIBERTAD:

1 7.883576 2 4.060159 3 7.883717

4 4.312641 5 5290937 6 4.312718

7 7.883386 8 4060059 9 7.883525

10 3.514896E-06 1 2. 441249E-06 12 -1.015249E-08
13 2.440129E-06 14 -3 535107E06 15 2.4341247E-06
16 3.613273E-06 17 -1.91752E-08 18 -2.015232E-08
19 -1.91752E-08 20 -3.653405E-06 21 -1.91752E-08
22 3.515006E-06 23 -2.480851L-06 24 -2.015215E-08
25 -2.479733E406 26 -3.855055E-00 27 -2.480851E-06

NUDO. HUNDIMIENTO DEL NUDO:

i 9.348736E-03 2 9.330729E-03 3 9.348898E-03
4 9.359303E-03 5 6.308002E-03 6 9.359465E-03
7 9.348501E-03 8 9.34049E-03 9 9.348662E-03
BARRA. GRADO DE LIBERTAD, MOMENTO O CORTANTE EN EL NUDO:
1 10 16.06945 12 .28.24124 1 9057053
2 -15.14295 1 5935879 13 -5.935879
2 16 -10.09961 18 -10.11569 4 5.053825
5 -5.053825 17 0 19 ‘0
3 22 160545 - 24 -28.25706 7 -9.04936
8 -15.15064 23 5932261 25 . 5932261
4 12 28.24694 14 .16.063 S22 1514599
3 9.054013 13 5.928644 15 . '5.928644
5 18 10.1157 , 20 1009961 . "5 -5.053827
T 6 5053827 -~ 19 0 S g g
6 24 282585 26 -16.05102 8 ©.15.15187

9 -9.04813 ‘0 25 5.92985 27 -5.92985
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7 10 26.23222 16 -8.693329 1 -26.92315
" )

-21.07685 1 -7.14059 17 7.14059
] 12 -2.992472 : 18 -2.987634 2 9966844
- 5 T - 9966844 e 13 1.971408E-03 19 -1.971408E-03
9 14 26.23223 20 -8.69333 3 -26.92315
6 - -21.07685 i5 7.134813 21 -7.134813
10 16 8.68532 22 -26.23357 4 -21.07529
-26.92471 17 7.132651 23 -7.132651
11 18 2.987628 24 2.992469 S -.9966829
8 19966829 19 2.168548E-03 25 -2.168548E-03
12 20 8.682836 26 -26.23606 6 -21.07446
9 -26.92554 21 -7.138593 27 7.138593

Los resultados son simétricos, justo como se esperaba, (ver figura V.9), y sus
unidades estan en radianes para los giros, m para los desplazamientos, ton
cada metro para los cortantes y ton x m cada metro para los momentos. Para la
obtencion de los resultados finales, estos deberan dividirse por el ancho de
cada barra supuesta. Los resultados en los grados de libertad ubicados en el
centro de la estructura son igual a cero, por lo que hay que desechar los
decimales calculados por la maquina.

Memoria de célculo del segundo ejemplo.

En esta memoria se muestra el calculo de las cargas que actdan sobre los
elementos estructurales que juntos forman el carcamo de bombeo. Finalmente,
todos ellos se dimensionan cuidando que cumplan los requisitos minimos de
seguridad del RCDF. La losa de cimentacion, o /osa de fondo, se disefid
considerando los elementos mecanicos que se obtuvieron de la corrida del
programa para la interacciOn estatica suelo-estructura. El disefio final se
muestra en un dibujo isométrico en la figura V.10.
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| _ TESIS CON
MEMORIA DE CA%CULO. : ;!}JJLA DE ORIGEN ,

Peso propio. - .

@

- —
i 100 m ,0.20m

i\ LOSA TAPA /7
' w07 A &
- e S T : TRABE
C— L 200m ~ 0.40m 0.40m | ; 6.00 m
- . 0.20m LOSA
4 12.00 m ' Y

- 360m
o ; — — —
5 S i

- : 8.00 m

- IRABES :
6 : ; . -
— ]

: CORTE
7 - \]
) MUROS
o e e
8.00m

AyB 2 piezas 0.40 x 6.00 x 12 x 7.4 = 1382 - 2=69.1 Ton (por muro)

ly7 2 piezas 040 x 6.00x 7.2 x 74 = 829 - 2=82.9 Ton (por muro)

2losas 7.2x 11.20x02 x 2.4 = 77.4 .
5trabes0.30 x050x 7.2 x24 = 13.0 o L
311 Ton <— Peso total de la cimentacién (vacia)
Vacio 311 Ton/(12x96) 3 .23 Ton/m’ <— anivel de desplante.

Lleno 5.50 Tor/m’ <— a nivel de desplante.
8.73 Ton/m’ o
c/u 0.50 Ton/m* i e s L : R
9.23 Ton/m" <— Peso total de la cimentacion (carga completa)”
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Carga que lHega a la cimentacion: '

Trabe pp=0.30x0.7x72x24/2=" 1.81 Ton

Losa Ar=2x36x02x24= 3.45 Ton
5.26 Ton
“x3 26.30 Ton

Muro —> 69.10 Ton
95.40 Ton
+12 8.00 TonYfm <— MurosAyB
“ Muro= 41.5 Ton
Losapy=2x36x02x24= 2.07Ton

43.6 Ton
+72 6.05 Ton'm <€— Murosly7

<>

6.05 Ton'm

CARGAS
SIMETRICAS

8.00 Tonm __

i

8.00m
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Discidio losa tapa y trabes.

A) B
-
] P
i '; T y/mj\m:' LS / 200m
, 4 12.00 m
.
PLANTA
7 .
' = $.00 m -
g A 1'3."'3.
/}j) L 0.40 m ‘
(3) — &
' 7.60 m

“a)  Losatapa.

Se comportan como trabes libremente apoyadas.

Se considera una carga de trabajo de 500 kg/é:m: o una concentracion al centro del claro de 1500 kg:

2.00 m

PLANTA
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Peso propio:

pp=040x0.20x2.00x24= 0.384
’ ¢y =0.40 x 2.00 x .05 = _0.400
£ 0.784 Ton

Fe=1.5= 1568 kg
w=1.568 = 2= . T84ke

_Detalle 1

i L
020 m i 7

0.50m 1d=0.46m

— e i
0.30m
Como libremente gpoyada:
2. .
M?-—-”il—éf ~ 3438

8 , | y
M= (0.784 x 2%) / 8 = 0.347 en el centro del claro - — ‘
A=3x071=213em’ ' : 0/./ k t 0.20m

pf-—jA“: 2.13/(40% 15.5)= 0.0034 —_——
= =2, x 15.5) = 0.

R 0.40 m
p=0.0034
fr.=085f"c

134



f'c = 08f e : Se usara cancreto clase 1. £ = 250 kg/em?®

te=08x250= 200 kg/cm2

e = 0.85 x 200 =170 kg/em2 - -

q=p7
f:

q=0.003 x(4200/ l70)“0085

1-9=095
M, = Fybd* f'eq(1=0.59)

M = 0.90 x40 x 15° x 170 X 0.085 x 0.95 =
i = 07 f‘ bed

A = (0.7 X250'7) 40 x 15.5 /4200'= 1.63 cm

Ahora, si:

M=

EN )

=1500x2/4=750kgxm=0.75 Tonxm

Los dos momentos:

M=0.347+0.75 Tonx m son menores que,

Refuer=o minimo por temperatura:

a... = 4_6_6.Qx‘_ :
o f(x,+100)

118 730 kgxcm

1.18 Tonxm

Mgp=1.18 Tonxm

= (660 x20) /4200 (20 + 100) 0 026 x 40 cm = 1.04 cm®

3¢3/8 213cm >lO4¢m

H
v
J——

OK

oK

M=0347 Tonxm

M=075Tonxm
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= 08fc Se usara concreto clase 1. e = 250 kg/em’

fc=08x250= 200 kg/em2
=1*'c'=0.85 x 200 =-- 170 Kg/em2- - -
g=pI
f c

q=0.003 x(4200/170)=0,085""" i N

1-q=0.95
My = Fybd’ feq(1-0.5q)

Mg =090 x40 x 15° x 170 x 0.085 x 0.95 = 118 730 kgxcm

Me= 1.18 Tonxm
A( min = (.).‘7,fc hd

Aumn = (0.7 X 250'7) 40 x 15.5 /4200 = 1.63 cm

Ahora, si:

M=1500x2/4=750kgxm=0.75 Tonxm

Los dos momentos:

. M=0.347+0.75 Ton x m son menores que, Mp=1.18 Tonxm
Refuerzo mini por t mperatura:
660x,
a

1min f(x, +100)

Asmin = (660 x20)/4200(20+ ]00) 0.026 x40 cm = 1.04 cm®

343/8= 213 e >lO4cm

H
v
J——

OK

OK

M=0.347Tonxm

M=0.75Tonxm
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5cm S
A S5cm
—.- 4— ’ s—» <_

0.40m 144 20 cm

b} Trabes.

Detalle 1 trabe

0.10 m 0.10 m 1 0.10m

~——

Considerandola doblemente empotrada:

Ar = 2.00 mde ancho

e =

0.20m
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oxtme ®ow AL w08
L v

SR TR TTN T T

P s R e P fl\‘l-j‘[
,n‘v.{'
of =
CARIIAE S S Loy S
v 7o i T HY T o
LR pnepertiestle il
Y. S -
DR X 4 R
ey —
£ MR an
. : N A R Rt ]
. 2
v - VAN
FRER S A 4
- . i
f . (Lr/;f . vt acsas cane £, = I8N spomr
- A, =3 o34
EACAR 3 A AR pig FR R R~ :
SRS e E S~ (T ey ired - g
4 ¢ e ! i
s
o = 0.50 m j
/- {  d=046m
!
H
4~ 0255 (A2A) VTG = O 197 ® o o Y
—————————d
feq=0)A)
0.30 m

M, = Fbd* [ g(l - 0.5¢)

My ~ .90 x 30 x 467 x 170 x 0,19% x 0.90 =
Mp -
0.7 [

vinin T bd
S

A

Como

My = 1740 = My = 17.30 Ton x m_

1730156 kgxcm

17.30 Tonxm

OK



7.60 m

\
!

o
S
Ly
~

loi+
g — — — e -
Ly
1.Y0 m 2e34 1.90 m
— o et -
1.20m 1.20 m
Revision por cortante:
Relacion hb= 50/30=1.6<6
L/h=760/50 =15.2 ' 235 x1.5

come promR=ed M

V., = Fobd(0.2+30p) f. —

760m

Vo= 0.8 x 30 X 46 (0.2 + 30 x 0.008) 250'% : 1322 T""’\
Va=768<1322Ton. | ©

‘Por lo tanto se necesitan estribos y se proponen de ¢ '3/8:

A=2x0.71=142cem’ 1322 Ton

5. RALfd
V::_I/rr

S =0.8 x 1.42 x 4200 x 46 / (13220 —7680)= 39.61 cm
Separacion mixima = 0.5 d
Sepmu=46/2=23cm - OK
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1‘ m Estribos ¢3/8 @ 20 cm
|
! =
| LA
0.50m | L
Y @>_ e 9
— e
0.30 m
Muros.
Sobrecarga Sobrecarga
LOSA TAPA
F W
Tq_ Empuje de
LOSA tierras
4_
I T T T T I
Fuerzas en la

Presion estructura

El peralte h = 20 cm. La sobrecarga es igual a cero, pero scgun cl inciso 5.1 de las NTC parn Disefio y Construcciéon de
Cimentaciones, s¢ debera considerar al menos una sobrecarga superficial de 1.5 Um® y un coeficiente de empuje horizontal de
tierras de 0.6. : ’
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Volumen:
Vol=yhh/2=yh*/2 -

Si y= 1580 kg/m* vy ko = 0.6 vh

E=0.6vh*/2=0.6x158x6>/2="17.06 Ton/m -
Sobrecarga = 1.5x6 x0.6=" ‘540 Ton/m
: ’ “Etotal'Y - 2246 Ton/m

Mue: = 0.128 Wl X 17.06 x 6 = 13.10T'on x m cada m. Rcv_isnndo:b .

N
HWx X
M, ="=20=",)
3 I
Si x=1/2:
M=wx2/3(1-12*/F)= =wl/6(1—%)
M=17.06x6/6(0.75)= 128 Tonxm en ¢l centro del claro
Six=346m
Mnx=0.128 Wl =0.128x 1706 x6 = 13.10 Tonxm six=346m
Considerando solo la sobrecarga:
2
wil~®
M=—
8

M=15x36/6= 6.75 Tonxm  .° - en el centro del claro

Y cuando X=3.46m

M=wx/2 (1-x/1) = 1.5 x 3.46 /2 (1 - 3.46/6)= 1.09 Ton xm six=346m
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£ Sumatoria de momentos six = /22 = 12.8+6.75= 19.05
T Sumatoria de momentos si x=3.46 m=13.10+ 1.09= 14.19

- Por lo tanto. se usara el valor al centro del claro =  19.05 Ton x mcada m

E1 M, al centro del claro serd:

M, =19.05 x 1.5 = 28.56 Ton x m cadam

d=034m
0.40 m

|<
:\
r—
o
~—

i
Y

1.00 m
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Como simplemente armada:

Con 10¢ % @ 10cm:.. -

A=10x2.85=28.50 cm’ .

P = --% =28525/(100x34)=0.008

f-c = 0.8f ¢ : Se usard concreto clase I, ' = 250 kg/em®

Pc=08x250= 200 kg/em2

fc=0.85x200="""170 kg/fcm2

q=0.008 x (42007 170) = 0.207

1-q=090

My = Fybd® [ eq1=0.5q)

Mgr'=0.90 x 100'x 347 X 170 x0.207x0.90= 3295000 kgxcm
Mp=io o S 13295 Tonxm
Como. - M,=28.56 <.Mg=32.95Tonxm : OK

Acero minimo por (cn{peratum: (cn la direccion horizontal)
e 660x,

k.kvmln i ‘/.-V(xl +100) .
Zanm = (660 X40) / 4200 (40 + 100) = 0.044 x 100 cm = 4.4 cm?

10¢ % =28.50 cm’ > 4.4 cm? o ' - OK
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" Losa

M/,,‘:;, $12@ 30cm

" ¢34 @ l0cm

Pl12@30cm
¢34 @I10cm

¢12@30cm

. $3/4 @ 10cm
/ //\ Muro

Muro Muro

PLANTA
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Losa de cimentacién,

Peralte de la losa, h =20 cm

Se propone:
Separacién (cm) . - A, (em®) o P i q 1-0.5q
10.0 . : 12.70 0.008 0.196 0.900
12,5 B 10.16 0.006 0.156 0.920
15.0 e 8.46 0.005 0.130 0.935
17.5 ) 725 0.045 0.111 0.940
20.0 - L 6.35 0.004 0.098 0.951
280 oo S08 o o 0003 0,078 . 0.961 .~ -
Como ‘ M, =25 < Mg =2.93 Ton x m. se decide utilizar una doble parrilla con varillas ¢ Ya@25cm.

147 Tonxm
2.2 Ton x m ‘
s * ~ A
' ' { 3.00m
1.6 Tonxm ' X
2.4 Ton xm : :
1.6 Tonx m ! . 1.6 Tonxm !
25 Tonxm | i 2.5Tonxm
f i = ! 6.00 m
i 0.52 Tonxm , |
I 0.78 Ton x m i
| Y
i A 3.00m
A | l

1.47 Tonx m v
2.2 Tonxm

P —
200m 4.00 m 200m

M, (Ton xm)

6.90
..5.62

4.76 -

4.08
3.65

PLANTA
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; Muro

i
Doble parrilla ¢ 1/2 @ 25 cm |

Muro ! , !
f
|
L

Losa fondo

! Deméneghi Colina. A.. Sanginés Garcia. H. y Puebla Cadena M., "Apunies de Cimemwaciones. Interaccion Suelo Estructura”.
Profesores del Departamento de Geotecria, Division de Ingenieria Civil, Topogrdfica y Geodésica. Facultad de Ingenieria UNAM.
1994.
* Deméneghi Colina, A.. "Célculo de deformaciones en suelos. Método no lineal.”, Profesor del Depar de G ia, Division de
Ingenieria Civil, Topogrdfica y Geodésica. Faculiad de Ingemeria UNAM. 2000.
} Deméneghi Colina. A. v Puebla Cadena M. "Apuntes de Cimentaciones.”. Profesores del Departamento de Geotecnia, Divisién de
Ingenieria Civil, Topogrdfica y GGeodésica. Facultad de Ingenieria UNAM.
‘Deméneghi Colina. 4.
RUN
INTERACCION SUELO-ESTRUCTURA. ANALISIS LINEAL. 15/08/01
PROGRAMA 'ISLCBL" TOMA EN CUENTA BLOQUES EN CIMENTACION
PROGRAMA ELABORADO POR AGUSTIN DEMENEGHI COLINA
EN ESTE PROGRAMA SE TOMA EN CUENTA QUE CADANUDO PUEDE TENER AREAS INTERNAS
LECTURA DE DATOS DE LA ESTRUCTURA .
N = NUMERO DE NUDOS DE LA RETICULA DE CIMENTACION =9
NG = NUMERO DE GRADOS DE LIBERTAD = 27

NB = NUMERO DE BARRAS = 0
\BC = NUMERO DE BARRAS DE L4 CIMENTACION = 12
NGEM = NUMERO DE GRADOS DE LIBERTAD PARA EL CALCULO DE LOS ELEMENTOS MECANICOS 27 ;
NE = NUMERO DE ESTRATOS = 4

Gonzdle: Cuevas. O. y Robles. F., "Asp Fund, les del Concreto Rejbr:.édo LIMUSA. Wéxico,‘"1>998.

Reglamenio de Construcciones para el Distrito Federal. 1997

Normas Técnicas Complementarias para Disefio y Construccio de f‘

Instituto de Ingenieria, "Comentarios, Ayudas de Disefio y &)emplos ‘de. las ‘Normas . T‘ i :f“ ol ias para Disefio y
Construccion de Ci e ", DDF, ES - 6, Series del Instituto de Ingen(eria Julio,’ 199_3 : T
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fo) — 03 A €

(o, ~ oy

(O'; Oy ' ) E

Y

FEN Il FIGURY SE MUESTRA 1.1 CURIA ESFUFERZO
DEFORMACION PARA UN SUELO. SE OBSER1A EL TRAMO
ELASTICO Y EL TRAMO PLASTICO. SE PUEDE SUPONER
QOUFE EL VALOR DEL ESFUERZO DE FLUENCLI (o0, - oy,
SER-A DEL 75 % DEL 11LOR DEL ESFUERZO A LA FALLA

Jig VI

Deformacion pldstica del suelo.
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@ = 1.30em? Tubo 3 Cad 30

= \igal 12¢ 1 A
_______m‘ dihaindiadRaingl.
Puntal 1 .
o = oNaF A " ] 5
H=180m y=135vm! L v ! Puell— i
H=030m y=135vm ’ 2 . i ;-c Puntal 2 h=356m
H=2"0m y=1430vm 30 ) : £ =i
) : k P "llgua | ~:: Sueld
H=080m y=132vm =3 I X
; h 2
: 16.50 m
- - E . JE— —
-Empuje sobre el ademe.
Espesor del muro de concteto
— ——
L.8Om {
v ""l—r—' Viga [ 12°
At \ <4— P,
alim
2.20m
S || PR .
1.60m . i
' ' N -5.60m i L
Tub;;" Ced 30
Detalle. Vista en Planta

. 13 ; 173 - holgura
Configuracion de deformacion : 13 , 13+ 2 holgurus
de la tablestaca. ' ' : : ' 1 ' 13 hel
Deiralle. Vista en planta.
fig V.2

Primer ejemplq. Empuje de;‘tierras, sobre una tablestaca.




Estucrur metaica

12.00m para grua viarera
- — - — N
pe Y ‘ o “
! 3.00m - :
T -— ‘ |
‘ i 800m
Easrer |
> - bombas ©8.00m Bomba i
- | | {
< cm_ %ﬂ | . ‘%
qJ ( L oom l D;=6.00m
Grua = B - Cajon de A
viajera R cimenwcion !
= Y
-
PLANTA ‘
12.00m
igV.3
fg lL.osa de cimentacion
ﬁg V.4 CORTE
3.00m 8.00m 3.00m
e —— et~ et — |
=
| S00m
|
D;=6.00m
' .
A fig V.5
// 8.00m
Losade /
cimentacion

CORTE

 figV.3, VAy V.5

Segundo ejemplo. Cdrcamo de bombeo para aguas residuales con grua
viajera cuya estructura trabajard como una cimentacién sobrecompensada.
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CORTE

Donde: E es el modulo de
deformacion del suelo -a

corto plazo.
f 6.0m
y =1.5uvm? :
i
- Y T
o A 2T \
P O
S 9 s
E,=520tm:. v=05 yp=15tms P, 1am
: \i
S : . 7 P
E,=5285um’, ‘v =05 y=18tms 2 19m
E=618vm: v=05 y=1.6um @ 24m-
A v
. o . A
E=636Um, v=0.5, y=15tm" w 32m
A
Arena compacta
fig V.6

Perfil estratigrdfico y propiedades.

0.50m
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6.00

3.00

Cargas superiores

- i P, ¢ P,

6 En el ejemplo, las cargas
v momentos’ exteriores
son igual a cero. - ’

r r2 Reacciones
1 r3 del terreno
2.00 4.00 2.00
—— - - - ——
3 6
" A
' 10 | 1 I I 12
A
A 12.00
l’ 2 I ‘ 5 I
X 7 | 8 l 9 l
1,
! .
1 Areas de influencia en la
i ' losa de cimentacién
[ ] KN
m et - m

8.00

Sig V.7
Losa de cimentacion.
S 150




19

L i

. o
O3 i QV / G5 (\ Oy ‘9.’76 s
3.
S v 5,

Para la losa de cimentacion se consideran los
siguientes grados de libertad asociados a los
desplazamientos o giros que se presentardn
con la aplicacion de las cargas.

fig V.8

Numeracion de barras y grados de libertad para la interaccion suelo-estructura.
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Cércaino de
bombeo

LN A
% i r'% G
v I_3 '

Losa de
cimentacion

La losa de cimentacion se deformara justo de la manera
mostrada en el dibujo cuando el cdrcamo se encuentre vacio.
Segun los cdlculo - realizados, la deformacion diferencial al
centro del claro tendrd una diferencia de tan sélo 3 milimetros
con - respecto ‘a las. deformaciones en las esquinas de la
estructura.; Como se esperaba, el cdrcamo es muy rigido.

fig V.9

Configuracion de deformacién de la losa de cimentacion. Se consideran
infinitamente rigidos los muros perimetrales alrededor de ésta.
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fig V.10

Cdrcamo de bombeo.
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V1. Conclusiones.

En ‘las -lineas que siguen se encontraran las recomendaciones generales y
puntuales, incluyendo las propias del proceso constructivo, para el tratamiento
de un problema cuando se trabaja con una cimentacion compensada.

V1.1 Conclusiones generales.

Primeramente, es importante enfatizar que siempre los cimientos deben quedar
desplantados sobre un mismo estrato, ya que si se apoyan en materiales
diferentes podrian presentarse asentamientos diferenciales en la propia
estructura de cimentacidon. El desplante de la estructura deberda quedar abajo
del suelo sujeto a erosion superficial o interna, por lo tanto, se recomienda un
desplante minimo aunque la capacidad de carga del suelo no lo requiera.

Capacidad de carga y hundimientos. En general, se puede de decir que en toda
estructura se debe revisar la seguridad por resistencia al corte del terreno de
cimentacion (capacidad de carga). En la ciudad de México, los hundimientos
~de la estructura comunmente son los que rigen el disefio de una cimentacioén,
por lo que la seguridad por resistencia al corte en general es alta. Sin embargo,
se presenta un caso en que puede ser critico este fenomeno, y es el que
corresponde a edificios altos con un ancho pequefio de cimentacién. Aqui el
momento de volteo puede ocasionar incrementos significativos de esfuerzo
cortante en el terreno y producir una falla del cimiento. El fenémeno anterior
es ain mas critico bajo el efecto de sismo.

Excavaciones. El procedimiento constructivo de las cimentaciones,
excavaciones, muros de retencién y otros elementos de soporte, debera
ajustarse a las hipdtesis de disefio, garantizar la integridad de los elementos de
cimentacion y su seguridad durante la construccion y evitar dafios a servicios
publicos y edificaciones vecinas.
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En el caso de elementos de cimentacion de concreto reforzado se aplicaran
procedumentos de construccidon que garanticen el recubrimiento requerido
- para.proteger el acero de refuerzo. Se tomaran las medidas necesarias para
‘evitar que el propio suelo o cualquier liquido o gas contenido en él puedan
“atacar el concreto o el acero. Asimismo, durante el colado se evitara que el
concreto se disgregue, se mezcle o contamine con particulas de suelo o con
agua freatica que pueda afectar sus caracteristicas de resistencia o durabilidad.

Cuando las separaciones con las colindancias lo permitan, las excavaciones se
delimitaran con taludes perimetrales cuya pendiente se evaluara a partir de un
analisis de estabilidad. Si por el contrario, existen restricciones de espacio y
no son aceptables taludes verticales debido a las caracteristicas del subsuelo,
se recurrira a un sistema de soporte a base de ademes, tablestacas o muros
colados en el lugar apuntalados o retenidos con anclas. En todos los casos
debera lograse un control adecuado del flujo de agua en el subsuelo, y seguirse
una secuela de excavacion que minimice los movimientos de las
construcciones vecinas. ‘ g

El procedimiento de la excavacién debera asegurar que no se rebasen los
estados limite de servicio (movmnentos verticales y horizontales inmediatos y
diferidos por descarga en el area de excavacwn y en la zona circundante).

De ser necesario, la excavacién se realizaré por etapas, segiin un programa que
se incluird en la memoria de disefio, sefialando ademas las precauciones que
deban tomarse para que no resulten afectadas las construcciones de los predios
vecinos o de los servicios publicos; estas precauciones se consignaran
debidamente en los planos. Al efectuarse la excavacidon por etapas, para
limitar las expansiones del fondo a valores compatibles con el
comportamiento de la propia estructura o de edificios e instalaciones
colindantes, se adoptara una secuencia simétrica. Se restringira la excavacion
a zanjas de pequeiias dimensiones en las que se construird y lastrara la
cimentacion antes de excavar otras areas.

Durante la construccién, y ain después, se realizardn todas las mediciones
requeridas para conocer si ocurre cualquier movimiento imprevisto del suelo
que pueda ocasionar dafios a la propia construccién, a las edificaciones
vecinas y a los servicios publicos.
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FIUJo de agua ‘en suelos En las obras de i mgemerla civil es comun encontrar la
presencia ‘de agua en el suelo. En general, esto es algo contraproducente. La
capac1dad carga del terreno dlsmmuye y los procesos constructivos se vuelven
mas costosos -y pueden requerir mas tiempo. Si ademas existe flujo de agua en
‘el terreno de construccidon las cosas empeoran, ya que ahora también existiran
fuerzas de filtracién que en general se oponen al equilibrio. Asi pues, se
debera tener especial precaucién para evitar la falla de fondo por subpresion
en excavaciones y elementos de soporte.

Cuando la construccién de una cimentacion lo requiera, se controlara el flujo
de agua en el subsuelo mediante bombeo, tomando precauciones para limitar
los efectos indeseables del mismo en el propio predio y en los colindantes. Se
escogera el sistema de bombeo mas adecuado para el tipo de suelo. El gasto y
el abatimiento provocado por el bombeo se calcularan mediante las teorias de
fluyjo de agua en el suelo. El disefio del sistema de bombeo incluird la
seleccion del numero, ubicacidn, didmetro y profundidad de los pozos; del
tipo, diametro ranurado de los ademes, y del espesor y composicién
granulométrica del filtro. Asimismo, se especificara la capacidad minima de
las bombas y la posicion del nivel dinamico en los pozos en las diversas etapas
de la excavacion.

En el caso de materiales compresibles se tomara en cuenta la sobrecarga
inducida en el terreno por las fuerzas filtracion y se calcularan los
asentamientos correspondientes. Si los asentamientos calculados resuitan
excesivos, se recurrira a procedimientos alternos que minimicen el
abatimiento piezométrico. Debera considerarse la conveniencia de reinyectar
en la periferia de la excavacion el agua bombeada.

En suelos de muy baja permeabilidad, como las arcillas lacustres de las zonas
I y III de la ciudad de México, el nivel piezométrico se abate
espontaneamente al tiempo que se realiza la excavacion, por lo que no es
necesario realizar bombeo previo, salvo para evitar presiones excesivas en
estratos permeables intercalados. En este caso, mas que abatir el nivel freatico,
el bombeo tendra como objetivo:

a) Dar una direccidn favorable a las fuerzas de filtracién., o
b) Preservar el estado de esfuerzos del suelo, e
c) Interceptar las filtraciones provenientes de lentes permeables.
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en los elementos de contenmon 'seran las soluc1ones mas practlcas que se
puedan aplicar para reducxr los efectos nocivos del agua en el suelo.

Sobrecompensacién. Las NTC para disefio y construccion de cimentaciones
sefialan que en la zona III de la ciudad de México, y en presencia de
consolidacion reg10na1 la sobrecompensacion para un cajéon no debera ser
superior a 1.5 t/m? a menos que se demuestre que un valor mayor no dara
lugar a una emersnon inaceptable (falla de fondo) ni dafios a construcciones
vecinas o servicios publicos.

Sismo. El cometido esencial de una cimentacion durante un sismo sera el
transmitir adecuadamente al suelo las acciones resultantes de las fuerzas
generadas por el temblor en la superestructura y soportar apropiadamente los
esfuerzos provenientes de las deformaciones del suelo circundante.

En general, para la eleccién del tipo de cimentacion, es deseable seguir los
mismos lineamientos que se recomiendan para escoger la forma de la
superestructura, tales como simetria, regularidad y distribucion uniforme. Por
ejemplo, debe evitarse al maximo combinar distintos sistemas de cimentacion
superficiales y profundos, se procurara que las cargas verticales de distribuyan
simétricamente, que los momentos de volteo no sean excesivos, y que la
estructura no sea muy alargada en planta.

Las cimentaciones mas profundas normalmente constan de un cajén, como en
el caso de algunas cimentaciones compensadas, cuya resistencia y rigidez
naturales son utiles para distribuir las fuerzas sismicas en el suelo, evitando
los desplazamientos diferenciales. Para transmitir las fuerzas cortantes se
cuenta en este caso también con las presiones pasivas del suelo en las paredes
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laterales de un caJon aunque para aprovechar esta accién deben tomarse
medldas adecuadas como cuidar que el suelo-esté bien compactado y que los
muros estén adecuadamente dlsenadés ‘para resist ;"dlchas presiones pasivas.
_En el caso de dimensiones: grandes ueden: necesitarse muros _interiores_
ademas de los perlfencos para dar suﬁmente ngldez y resistencia a- la
cimentacion. 2 L : a

Todas las recomendaciones aqu1 expresadas estan basadas enla experlenma y

el conocimiento que hasta el dia de hoy-se ha- acumulado. Sin- embargo, -no--

deben ser tomadas como recetas o como soluciones tnicas. El cnteno ‘del -
ingeniero sera el principal soporte para su aphcamon. L

VI.2 Conclusiones del ejemplo y su tratamiento.

Los ejemplos expuestos estan enfocados a mostrar el tratamiento minimo que
se hace actualmente en el disefio de una cimentacién compensada. El primer
ejemplo se complementa con el segundo, porque mientras en uno se omite la
revision de algin concepto, en el otro si se realiza. En el primer caso se
revisaron las deformaciones en la masa de suelo que son ocasionadas por la
construccién de un edificio, se reviso, ademas, la capacidad de carga del
terreno de cimentacion de la estructura y la estabilidad de la excavacion que se
realiza durante la construccion. También se ha revisado el comportamiento
sismico de la estructura. En el segundo caso planteado, se da especial peso a la
aplicacién de la interaccion estatica suelo-estructura para el disefio final de la
losa de cimentacion. '

Asi pues, de las expresiones con se obtuvieron las deformaciones que en la
masa de suelo ocurren como consecuencia de la excavacion y construccién de
un edificio como el del primer ejemplo, se recomienda y concluye lo
siguiente:

o Para excavaciones someras, es decir cuando (o7 /o3) < (01 /03, donde (o7 /o3) €s
el esfuerzo de fluencia de la arcilla, se pueden considerar las expansiones
inmediatas considerando a la arcilla como un material elastico lineal, con E. = 50
kg/cm®. Para excavaciones donde (o /03) > (o1 /03), habra que calcular las
deformaciones plasticas también.

o En forma tentativa se puede emplear un valor conservador de fluencia de la arcilla
igual a (o7 / o3 ) = 3 t/m°.
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o El asentamiento inmediato por recompresion (recuperacion del levantamiento del
fondo de la excavacion) se puede suponer igual a la expansion.

a Para el computo del hundimiento inmediato por compresion debido al incremento
neto de carga se puede suponer que el modulo de rigidez del suelo, 4., sera: 4, =
0.8 A.. Para el hundimiento diferido se deberian usar los valores estadisticos o
calculados del modulo de rigidez, esta vez para la condicion 4 .

a La presion de preconsolidacion. o esfuerzo critico, p., se puede estimar usando un
valor medio p. = 2.2 t/m’ y un valor desfavorable de 1.8 t/m’.

--El-valor de la expansién inmediata, considerando su componente plastica,
resulto ser del orden de 19 cm. Esta magnitud es permitida por el RCDF, sin
embargo, siempre se recomienda disminuir el valor de las expansiones para
evitar dafios a las colindancias y a los servicios publicos. Una forma de reducir
las expansiones, se ha visto, puede lograrse realizando la excavacién por
partes. Los asentamientos inmediatos debidos al incremento neto de carga
tuvieron un valor aproximadamente igual que los asentamientos diferidos (y
que seran causados por el mismo incremento neto de carga). Los
asentamientos calculados estan dentro de los parametros permisibles para la
ciudad de México. La capacidad de carga del suelo para las condiciones de la
cimentacion del primer ejemplo se observé que es sobrada.

En la revision de la estabilidad de la excavacidn se estudiaron dos
posibilidades. La primera se enfoca al caso de que la excavaciéon por la
construccion de la estructura debiera hacerse con elementos de retencion (en
el supuesto que en las colindancias existen otras estructuras ya desplantadas).
‘Se calcul6 el empuje de tierras que actia sobre los puntales que retienen el
ademe de la excavacion. Se hizo una propuesta del dimensionamiento de los
troqueles que soportaran al tablestacado. El disefio de las tablestacas se omite,
pero, se hace la recomendacion de dimensionar tales elementos tomando en
cuenta que el momento en toda la altura de las mismas cambia de signo hasta
tres veces, lo que se puede traducir en un disefio donde el acero de refuerzo
tendra que tomar momentos negativos y positivos.

También, en el primer ejemplo, se revisé6 la excavacion suponiendo que no
hay estructuras colindantes y que se puede realizar ésta utilizando taludes en
vez de elementos de contencion. Se observo que el comportamiento de las
paredes de la excavacion sera estable si se respetan las condiciones supuestas.
En este ejemplo se consideré que no hay sobrecargas por construcciones
vecinas y que se tiene suficiente espacio para realizar un corte con un talud.
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En la revision de la falla de fondo se observa que la profundldad necesaria de
excavacxonjpara el desplante esta muy proxima a la maxima aceptable. Si la
profundidad: de desplante tuviera que ser mayor, el fondo de la excavacién no
se- sostendria -por 'si solo. En este supuesto se podrin utilizar métodos
altematlvos para la mejora de la resistencia al corte en el fondo de la
excavacién. Por ejemplo, una solucién posible seria el hincado de pilotes
debajo de la profundidad de desplante, de tal manera, que una vez abierta la
excavacion, trabajen a la tension ocasionada por la tendencia del fondo a
salirse de sus fronteras.

Con lo que respecta a la falla de fondo por subpresién, se observa
preliminarmente que, la excavacidén sin abatimiento del NAF es inestable.
Siendo asi, se calcula un espesor minimo debajo del fondo de la excavacion
que debera permanecer sin flujo de agua. Esto se podra lograr con un
abatimiento controlado del nivel dinamico del agua.

Del analisis sismico del primer ejemplo se concluye que la altura maxima de
un edificio apoyado en una cimentacion compensada no debera ser mayor a
ocho o nueve entrepisos, contandolos desde el nivel de calle, ya que si el
edificio tiene una altura mayor, el momento sismico sera tan grande que, en el
mejor de los casos, se presentaran fallas de servicio, tales como,
agrietamientos, ruptura de instalaciones y desplomes. En casos mas criticos el
edificio no sera estable. Si fuera necesario que el edificio tuviese mas niveles,
garantizando el buen funcionamiento de la estructura y la seguridad de la
misma, se podra utilizar un sistema de cimentacién combinado, por ejemplo,
un cajon de cimentacion y pilotes. Otra posible solucién seria el empotrar aun
mas el edificio en su terreno de cimentacidn, es decir, desplantar a una mayor
profundidad el edificio para de este modo aumentar su momento resistente
ante solicitaciones sismicas. Estas dos ultimas soluciones incrementan
considerablemente el costo de la construccidon de la estructura, por lo que, se
debera realizar una evaluacion de costos para definir si es conveniente
construir con otro tipo de sistema de cimentacién o con una profundidad de
desplante mayor, o bien, si lo conveniente es dejar de construir niveles.

En el segundo ejemplo se ha analizado el problema que implica el disefio de
un carcamo de bombeo de aguas residuales cuya estructura misma sera una
cimentacion compensada. El concepto de cimentacion compensada se respeta,
ya que para desplantar esta estructura se tendran que remover 576 m®, con un
peso total de 972 Ton, y la estructura que se construird, en condlclones de
alberca vacia pesara 311 Ton, lo que implica que el incremento neto de
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preswn sera~negat1vo -en su COI‘ldlClOl’l mas desfavorable- y por lo tanto, se

Los ,datos supuestos de las caractenstlcas del suelo fueron basados en la
experiencia del conocimiento de las propiedades indice y mecanicas
“~caracteristicas de la zona 11, de transicion, de la ciudad de México. Los datos
~ de las propiedades de resistencia del acero y del concreto son los usados en la
- practica. El sistema de cargas aplicado es lo mas apegado a la realidad. Todos
los parametros utilizados en el disefio de esta cimentacién suponen unas
caracteristicas para un tiempo ¢ = 0 afios, es decir, justo al finalizar la
construccion.

La interaccidn estatica suelo-estructura sélo se aplico a la subestructura y al
suelo. En su andlisis mds detallado pudo haberse incluido también la
' superestructura, ya que la rigidez de ésta influye en los desplazamientos de
~todo el sistema superestructura-subestructura-suelo. Esta simplificacién es
; compatlble con la naturaleza de este trabajo, puesto que, la rigidez de la
superestructura del ejemplo es minima en comparacién con la rigidez del
carcamo. -

La magnitud de los desplazamientos observados con la aplicaciéon de la
interaccién estatica suelo-estructura fueron los esperados, es decir, fueron
minimos. La cimentacion es demasiado rigida. Esto se debe a que se tuvo que
considerar una estructura lo suficientemente pesada para evitar una falla de
fondo. Una consecuencia de lo anterior es el sobredimensionamiento de la
estructura. Sin embargo, para ilustrar la configuracion de deformaciones de la
losa de cimentacidn, se trato de asignarle a esta un peralte maximo de sélo 20
cm para asi poder visualizar su configuracion deformada. Ademas, la
estructura sufrird desplazamientos simétricos tal y como se habia supuesto.

Como ya se dijo, la interaccidn estdtica suelo-estructura en este ejemplo sélo
serda valida para el tiempo coincidente justo con la finalizacion de la
construccion. Hay que recordar que con el tiempo se presentaran
deformaciones diferidas en el suelo, y con la misma medida que estas ocurran,
el valor de los elementos mecanicos también variard. Por todo esto,
ortodoxamente hablando, el método de interaccidén estatica suelo-estructura
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debera aplicarse en diferentes tiempos posteriores a la finalizacion de la obra y .
luego diseiiar con la envolvente para la condicion mas critica.

En este ejemplo se omite el calculo de las expansiones inmediatas debidas a la
descarga del terreno durante la excavacion, lo que se traduce en la obtencién
de resultados de deformaciones y elementos mecédnicos no tan reales.

El dimensionamiento de los elementos del carcamo requirio casi en todos los
casos poco acero de refuerzo, en parte porque las cargas fueron bajas y-en
parte por lo robusto de los elementos estructurales. Hay que recordar que los
elementos estructurales tuvieron que dimensionarse sobradamente para que
fueran mas pesados, y por lo tanto, ayuden a la estabilizacion del carcamo
cuando éste se encuentre vacio. ' y

Por ultimo, se recomxenda que tanto la losa de cimentacién, asi como los
demas elementos estructurales que formaran parte la cimentacion, cumplan
con las recomendacxones generales para la construccion de elementos de
concreto. . ‘

Reflexiones finales. . :

Esta tesis es s6lo una exposxclon de parte del conocimiento generado hasta
ahora para construir cimentaciones y especificamente, cimentaciones
compensadas. Sin embargo, los conocimientos técnicos y formacion
adquiridos en la Facultad de Ingenieria, y que fugazmente estdn plasmados en
estas lineas, trataron de ser expuestos abarcando distintos campos de la
ingenieria civil, tales como, la mecdnica de suelos y la hidrdulica, la
ingenieria estructural y la construccion. En la practica, los procesos de
planeacion y hasta los de conciliacion ambiental intervienen también en el
estudio de cualquier sistema de ingenieria, aunque este sdélo sea una
edificacion.
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El papel del ingeniero ctvxl hoy. :

Los ingenieros del pasado enfrentaron y resolvieron la misma clase de
problemas a que se han enfrentado los ingenieros de hoy: agua,'»
comunicaciones, defensa y el trazo de grandes edificios.

Hoy, la labor del ingeniero civil es el disefio y construcciéon de caminos,
puentes y edificios; la proyeccién y construccion de obras de irrigacion,
plantas de energia, tiineles, aeropuertos, ferrocarriles, sistemas de transporte
colectivo, sistemas para captacion y suministro de agua potable y
alcantarillado, puertos, incluyendo muelles, escolleras, darsenas y almacenes.
LLa mecdnica de suelos, la ingenieria sismica, las estructuras y las
cimentaciones forman también parte de la ingenieria civil. Estas y otras tareas,
como la docencia y la investigacion, son también parte de la actividad de estos
profesionales. Su papel dentro de la sociedad es, entonces, proporcionarle a
ésta la mfraestructura basica en que descansa.

El reto de los i mgemeros cw1les y los universitarios.

;Por qué nos jactamos de 'ser parte de una civilizacién “muy avanzada”? Ya
en el pasado se habian alcanzado niveles de desarrollo intelectual tan elevados
como los de nuestro tiempo, y quiza ain mas. Las matematicas, la fisica y la
astronomia, estaban tan desarrolladas que se conocian los ciclos de giro de la
tierra y con esto se construian edificios y se calculaban las cosechas. En la
antigiiedad, los ingenieros de entonces, construyeron obras tan maravillosas
que todavia hoy causan asombro. Entonces, ;cual es la diferencia entre las
culturas pasadas, y la nuestra? ;Cual es la diferencia entre ellos y nosotros?
¢;La respuesta acaso estd en el arte o la cultura?

Nuestra civilizacion es diferente a las del pasado por el muy avanzado
desarrollo de la ciencia, y su aplicacidon practica, la tecnologia, que hoy han
alcanzado un nivel que nunca antes habia sido contemplado. Pero el avance en
el desarrollo de la ciencia y la tecnologia no necesariamente va de la mano con
el desarrollo de otras areas del quehacer humano como la filosofia, la cultura o
el arte. Por esto, el reto que hoy tenemos los ingenieros civiles, y todos los
universitarios, es el aplicar los conocimientos técnicos para la conveniencia de
la humanidad sin dejar a un lado la ética y sin olvidar que otras areas del
pensamiento deberdn siempre ser parte de nuestra vida profesional, para de
este modo contribuir a llevar a los seres humanos a un nivel de vida realmente
mas avanzado.
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