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l. INTRODUCCION 

Las estructuras transmiten su solicitación al terreno 

a travªs de una cimentación. Esta, puede estar constituida 

por uno o varios ele111entos y dada su ubicación, con respec

to al nivel del terreno, reciben en algunas ocasiones los -

nombres de: INFRAESTRUCTURAS O SUB-ESTRUCTURAS. 

Los tipos de ci1ne11taci6n se pueden considerar .di vi di-

dos en dos sistemas: CIMENTACIOíl DIRECTA Y CIMEílTAC!Oíl IND! 

RECTA. 

En la ci111entaci6n directa1 los elementos de la super-

estructura, se continúan hasta el nivel de desplante del t~ 

rreno 1 a111pliando la superficie transmisora de carga, hasta 

lograr que la capacidad del soporte del terreno, trabaje -

dentro de un grado de seguridad razonable. A este sistema -

se le conoce con el nombre de AMPLIAC!Oíl DE BASES. 

CAPACIDAD DE CARGA DEL TERRENO. 

La carga unitaria máxima admisible en el terreno, será 

la que se aplique al mismo, sin causar asentamiento que pu~ 

da afectar la estructura o provocar un peligro de falla del 

suelo al corte. 



Haciendo uso de la mecánica de suelos, de acuerdo con 

las propiedades mecánicas del material, se puede fijar la -

capacidad del soporte de un terreno (Fatiga de trabajo), m~ 

diante ur1 coeficiente de seguridad, en función de una serie 

de factores: 

1.- Dimensiones de zapatas o elementos trans1ntsores de caL 

ga al terreno. 

2.- Nivel de desplante abajo del nivel natural del terreno. 

3.- Hundimientos diferenciales que pueda tolerar la super

estructura sin afectar seguridad. 

4. - Caracterfsticas y rigidez del edificio. 

Con lo antes mencionado trato de consolidar la impor-

tancia de las cimentaciones en la INGENIERIA CIVIL, en el -

ramo de la construcción, y considerándolo de mucho interés, 

será el tema que me ocuparé de desarrollar en la presente 

tesis. 



11. ESTUDIO GENERAL OE LAS CONO!C!ONES DE LOS SUELOS 

(MECAN!CA DE SUELOS) 
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Es el presente un pequeño estudio en el cual pretendo 

presentar los aspectos mfis in1portantes a considerar en el -

análisis de infraestructuras o cimentaciones. Cimentación -

es una parte de la estructura que generalmente est~ situada 

debajo de la superficie del terreno y que trasmite las ca~ 

gas al suelo o a la roca subyacente. 

Todos los terrenos se comprimen considerablemente al -

ser cargados, lo que origina que las estructuras que son -

sustentadas por ellos se asienten. Al proyectar cualquier -

cimentación lo esencial por satisfacer es, que el asiento -

total de la estructura no exceda de una magnitud pequeña a~ 

misible y que los asientos relativos entre los diferentes -

elementos parciales de aquélla sean lo más próximos a cero, 

que sea posible. 

Para ésto es necesario conseguir que las cargas de la 

estructura se tr·asmitan a un estrato del terreno.de resis-

tencia suficiente y, que por otro lado, obligue a que la -

carga se reparta en una superficie grande del estrato con -

el fin de que la presión ejercida sobre el terreno sea mini 

ma. 



En una construcción es extraordinaria la importancia -

del cimiento y en concreto puede obligar a tomar disposici~ 

nes especiales de la estructura, ya que comparando un terr~ 

no bueno y pr5cticamente indeformable bajo la acción de las 

cargas de la estructura en cuyo caso ésta se puede proyec-

tar libremente, con un terreno flojo que puede ceder desl-

gualmente bajo la acción de los apoyos, aunque las cargas -

unitarias sean iguales, puede verse la gran diferencia exi~ 

tente en los dos casos. 

Se ha comprobado que el comportamiento elástico de los 

terrenos es semejante a las leyes que rigen el comportamie~ 

to de los sólidos, pero esto solamente desde ciertas cargas 

y es más exacta cuando la cohesión de los mismos es mayor. 

La reacción del terreno al recibir las cargas trasmiti 

das por la superficie de un cimiento, no es uniforme, sino 

que realmente la carga se reparte por mediación de una zap~ 

ta o placa de cimiento, dependiendo de la rigidez de ésta y 

de la elasticidad del cimiento. 

Antes de iniciar cualquier análisis de cargas corres-

pendiente a infraestructura debe considerarse el estudio de 

las características del suelo que soportará las cargas que 

le sean trasmitidas por la superestructura del edificio; d! 

chas características se estudian en 'la mecánica de suelos -



que tiene por objeto el estudio de una serie de mfitodos que 

conducen directa e indirectamente, al conocimiento del sue

lo, en los diferentes terrenos en los cuales se van a eri-

gir estructuras de índole variable. 

Se puede decir que quien·organizó conceptos y los hizo 

crecer hasta formar una nueva rama de la Ingeniería Civil -

fue KARL TERZAGHI. 

Los materiales que constituyen la corteza terrestre 

son clasificados en dos categorlas: Suelo y Roca. Se llama 

suelo a todo agregado material de partlculas separables por 

medios mecánicos de poca intensidad como puede ser agita- -

ción en agua. Roca por lo contrario, es un agregado de min~ 

rales unidos por fuerzas cohesivas poderosas y permanentes. 

Como estos términos están sujetos a diversas interpretacio

nes, el limite entre suelo y roca es arbitrario. 

Los suelos se dividen en dos amplios grupos: suelos c~ 

yo origen es el resultado de descomposición física y qulmi

ca de rocas y suelos cuyo origen es esencialmente orgánico. 

A continuación expondré la descripción de las pruebas 

más caracteristicas en el estudio de un suelo para la cime~ 

tación de un edificio. Las pruebas a que haré mención son -

las siguientes: Resistencia al corte y Ensayo triaxial. 



COMPRE SION TRIAXIAL. 

La única forma para obtener datos fehacientes respecto 

a la resistencia al corte y contenido de humedad constante 

de suelos de alta o mediana permeabilidad, consiste en la -

actualidad en la ejecución de ensayos de compre1.sión tria-

xial. El campo legitimo principal de aplicación del método 

triaxial de ensayo se encuentra en la investigación del com 

portamiento al corte, de li111os y suelos limosos. 

CARACTERISTICAS DEL ENSAYO TRIAXIAL. 

Una muestra de forma cillndrica, se cubre con una fun

da impermeable y se coloca dentro de una cámara que se lle

na can un fluido sometido a una presión. Por la parte supe

rior y a través de una cabeza rfgida, la muestra se somete 

a una presión unitaria axtal adicional. A través de una pi~ 

dra parcia inferior, el agua tiene libertad de salir o en-

trar en la muestra, salvo que la válvula se cierre, en cuyo 

caso el movimiento del agua es impedido. La presión del agua 

contenida en la muestra puede medirse por medio de un man6-

m~tro conectado al caijo de descarga situado encima de la 

válvula. Además se dispone de un extensómetro para medir 

las deformaciones de la muestra en sentido vertical. 

Cuando se realiza un ensayo lento o un consolidado rá-



pido, el primer paso consiste en permitir la consolidación 

completa de la muestra bajo la presión hidrostática tria- -

xial. Durante la consolidación, la válvula debe permanecer 

abierta. Como la presión del l fquido actúa tanto en la par

te superior co1no en los costados de la muestra, durante es

te primer estado no existen tensiones de corte. 

Producida la consolidación, la muestra se somete a una 

presión axial suplementaria, por unidad de área, presión -

que se aumenta hasta producir la ruptura de la probeta. Du-

rante la aplicación de esta presión, la válvula puede estar 

cerrada o abierta. Si está cerrada, las tensiones de corte 

se producen a contenido de humedad constante y los resulta

dos obtenidos del ensayo son equivalentes a los que se deri 

van de un ensayo consolidado rápido ejecutado en el aparato 

de corte directo, con la única diferencia de que son mucho 

más exactos, pues el dispositivo de ensayo impide todo cam

bio de humedad durante el aumento de las tensiones de cort~ 

desde cero hasta la tensión de ruptura. Por ello, los datos 

obtenidos de tales ensayos, cualquiera sea la velocidad con 

que se aumenta la carga vertical, corresponden a la resis-

tencia al corte consolidado rápido. 

Si la válvula permanece abierta y la presión axial se 

aumenta muy lentamente, de modo que el agua contenida en la 

muestra tenga tiempo para adaptarse al cambio de tensión, -
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el ensayo triaxial corresponde al ensayo de corte lento ej!!. 

cutado con la caja de corte. 

En ensayos rápidos, la válvula permanece cerrada desde 

el principio, de modo que la rotura se produce al contenido 

inicial de humedad, cualquiera sea la velocidad de increme~ 

to de la carga. 

En todos los casos, Ja muestra rompe a lo laryo de pl!!_ 

nos inclinados de corte. Las lecturas ejecutadas durante el 

ensayo, solo proporcionan los valores de las tensiones pri~ 

cipales que existen sobre la probeta en el momento de la r~ 

tura, pues no resulta posible medir directamente las tensi~ 

nes normales y tangenciales en el plano de rotura. La pre-

sión principal mayor es igual a la presión hidrostática más 

la presión vertical adicional que causó la rotura. Las otras 

dos presiones principales son iguales a la presión hidrost! 

tica. Las condiciones de tensión en el plano de rotura pue

den determinarse por cálculo, o en forma más rápida por me

dio del diagrama de Mohr. 

DIAGRAMA DE MOHR. 

En la fig. (a) se muestra una sección vertical de una 

probeta triaxial durante el ensayo. La presión vertival ~l= 

Pe+ q 1es la tensión principal mayor, de modo que el plano 



horizontal A - A es un plano principal. 

P l= Pe + q 

A' 

P = P = Pe 

Pe= presión hidrostática 

q= presión axial suplementaria por -

unidad de frea. 

Fi g. (a) 

La dirección de un plano inclinado arbitrario ª; - a -

que corta la probeta, viene determinada por el ángulo que 

é 1 mismo forma con el plano principal A - A. La tensión nor.. 

mal sobre el p 1 ano. ªt- a se designa por y 1 a tensión tan-

gencial por t. El 5.rea sombreada de la Ft g. (a) representa 

un elemento prismatico de material que está 1i111 ita do por - -

planos paralelos a los planos principales y al plano incli

nado at- a. 

ds~ 

Pds tds ~ dz 

i 

l. 

Fig. (b) 

La Fig. (b) es un detalle de este elemento sombreado.-



Su equilibrio requiere que: 

P3 ds seJP<: Pds sen~.+ t ds coso<.= O 

y 

P¡ ds COS>i.- Pds CDS-<.- tds sen<><.= o 
de donde 

y 

10 

---8 

La tensión de corte t dada por la ecuación B se consi

dera positiva. La tensión resultante sobre el plano inclin_! 

do se desvla en el sentido de las manecillas del reloj res-

pecto a la normal del mismo. El ángulo de inclinación delta 

de la resultante se considera positivo cuando la tensión de 

corte es positiva, así que si alfa es menor de 90')1 delta es 

positivo. 

La Fig. (c) representa la solución gr&fica de las ecu~ 

clones A y B. 
+ t 

+ p 
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Esta fig. muestra un sistema rectangular de coordena-

das en el cual las abscisas representan las tensiones norm1 

les en secciones planas dadas y las ordenadas las tensio-

nes de corte en las mismas. Como en los planos principales 

las tensiones de corte son iguales a cero, las te11siones --

principales se representan por puntos del eje de abscisas. 

Sea OA igual a la tensión principal P1 y OB igual a la ten

sión principal P3 . Con diámetro BA tracemos una circunfere!)_ 

cía de centro 0 1
• Si partir de 0 1 se traza una recta 0 1 a 

que forme con O'A un álgulo igual a 2 alfa, la abscisa del 

punto a es igual a la tensión normal P y la ordenada a la -

tensión de corte t, que actúan sobre el plano que forma con 

el plano principal A-A el ángulo alfa, y que se hallan ind! 

cadas en las ec. A y B. 

Es fácil comprobar si se considera que la distancia O 

O' es igual a 1/2 (P1 + P3) y que el radio de la circunfe-

rencia es igual a 1/2 lP 1 - P3 ). 

La circunferencia es el lugar geomªtrico de todos los 

puntos definidos por las ec. A y B. y se conoce como circu!)_ 

ferencia de Tensión de Mohr. 

La ec .. A y B y el procedimiento gráfico indicado por -

las figs. son estrictamente válidos para cualquier sección 

a través de cualquier material, pero esto para poder utili-
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zarlos en el cálculo de la posición del plano de rotura y -

de las tensiones en dicho plano, es necesaria formular hipQ 

tesis respecto a la relación entre tensión normal y resis-

tencia al corte. Por ello, los resultados del estudio que -

sigue son válidos solamente en el caso de que las propieda

des del material se ajusten a las hipótesis que sobre el -

mismo se hacen a continuación: 

s • e + P tg ~ - - - e 

En la que Ces una constante llamada de cohesión, Pes 

la tensión normal en la superficie en que se produce el de~ 

lizamiento y ~ es el ángulo de fricción interna. Esta ec. -

se conoce como la Ecuación de Coulomb. 

Se supone además, que los valores de C y de~ son com

pletamente independientes del estado de tensión que precede 

a la rotura. Esta condición se satisface en forma aproxima

da para arena y grava cementada, arena hOmeda y, en grado -

menor, para arcilla con alto contenido de aire o gas. No se 

cumple para nada, por el contrario en el caso de los suelos 

arcillosos saturados. Los errores asociados a la interpret~ 

ción de ensayos triaxiales por medio de la ec. C son disti~ 

tos para los distintos suelos. 
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i + s 
M 

Fricción 

_,k __ 
Cohesión 

o + p 

r i 9 • ( d l 

En la fiy. (d) la ec. C viene representada por la lí--

nea recta N M que se conoce como la curva o linea de resis-

tencia intrfnseca del material. Cuando una circu11ferencia -

de tensi6n como la e no toca la linea N M1 no existe ningu

na sección a través de la probeta en la que se satisfaga la 

condición de rotura de la ecuación C. Por otro lado, una 

circunferencia que intercepta a la línea N M, representa 

una condición de tensi6n imposible; pues, en toda sección -

determinada por un punto de la circunferencia que est~ por 

encima de N M, la tensión de corte es mayor que S (ec C). -

Por lo tanto, sólo las circunferencias que son tangentes a 

N M, representan estados de tensión de rotura. Toda circun-

fercncia que satisface esta condición se llama circunferen-

cia de rotura y el diagrama en el que se dibujan se denomi

na Diagrama de Rotura de Mohr. 
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Las relaciones geométricas representadas en las fig. -

a, b y e, demuestran que el ángulo AD' a de la fig. {d) es 

igual al doble del ángulo alfa entre el plano de corte y el 

plano principal A-A de la fig. {a). Por lo tanto, según la 

fig. ( d): 

<>(. = 45° + É. - - - D 
2 

Asimismo, de la fig. {.d) se puede deducir que: 

Pe + qc = Pe Ni! + 2c W - - - E 

en 1 a cu a 1 

Ni!= tg 2 (45º + t) - - - F 

Se llama el valor de fluencia. 

La can ti dad 

qc = Pe (Ni! - 1) + 2c ffl - - - G 

Se llama la resistencia a la compresión, confiada del 

suelo y es una función de la presión de confinamiento Pe. 

Para arena y arcillas normalmente consolidadas la con~ 

tante de, cohesión e = o y 

qc=Pc(Ni!-1) - - - H 

Sustituyendo en esta ecuación los valores numéricos de 

~s y dcq para arcilla amasada, se obtienen para la resistell 

cia a la compresión confinada los siguientes valores: 



TIPO DE ENSAYO 

LENTO 

CONSOLIDADO RAP!DO 

VALORES USUALES 

1.77 Pc-2.00 Pe 

6.64 Pc-1.05 Pe 

Pe presi6n de confina1niento. 

15 

VALORES MINIMOS 
EXCEPCIONALES 

1.05 Pe 

0.48 Pe 

Si las caras laterales de la probeta no están someti--

das a presión horizontal alguna, la carga necesaria para -

producir la rotura es igual a la resistencia a la compren-

sión simple qu del suelo. 

Sólo se puede ejecutar ensayos de comprensión simple -

en suelos cohesivos. Según la ecuación E, la resistencia 

la compresión simple es igual a: qu = 2c .[iii" 

Para algunos suelos, como arena muy densa o arcilla 

arenosa, la línea de resistencia intrínseca NM (fig. d), 

tiene una ligera curvatura hacia abajo. Se puede demostrar 

por teoría que la curvatura de la línea NM no invalida los 

principios fundamentales del procedimiento gráfico y que la 

rotura de la probeta se produce tan pronto como la circun--

ferencia de tensiones toca la curva de resistencia intríns~ 

ca. Las coordenadas del punto de contacto entre la circunf~ 

rencia y la curva intrfnseca representan los dos componen--

tes de la tensión que actaa en la superficie del desliza- -
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miento de la probeta de ensayo. La tensión normal en el pl-ª. 

no de corte es igual a la abscisa del punto de tangencia, y 

la inclinación de la tangente a la curva intrínseca en di-

cho punto representa el ingulo de friccidn interna corres-

pendiente. Sustituyendo este valor en la ecuación O se ob-

tiene el ángulo alfa de inclinación del plano de corte. 

Para determinar la linea de resistencia Intrínseca de 

un suelo dado, se ejecutan ensayos triaxiales de compresión 

en varias probetas con distintas presiones de confinamiento. 

Cada ensayo proporciona datos pa1·a trazar una circunferen-

cia de Mohr, y la línea de resistencia intrínseca es la en

volvente de todas las circunferencias. 

Cualquiera que sea la forma de la linea de resistencia 

intrínseca, el uso de ensayos tri axiales para investigar las 

relaciones entre tensión normal y resistencia al corte de -

los suelos está basado en las hipótesis enunciadas. Como e~ 

tas hipótesis se hallan más o menos en discordancia con las 

propiedades mecánicas reales de los suelos, la información 

que se obtiene del diagrama de Mohr puede también estar en 

discordancia con la realidad. Un estudio critico de los 

errores asociados al procedimiento conduce a las siguientes 

conclusiones. 

Si las circunferencias represe~tan los resultados de -
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ensayos sobre arena o li1no secos, o bien ensayos lentos en 

muestras saturadas de dichos suelos, la envolvente de las -

circunferencias representa casi exactamente la relación en

tre presión normal y resistencia al corte. 

Si, por el contrario, las circunferencias representan 

los resultados de ensayos co11solidados r~pidos, cualquiera 

sea el suelo, o de ensayos lentos sobre arcilla saturada, -

la resistencia al corte del suelo en la realidad, para cual 

quier presión normal, es algo menor que lo que indica la o.i:: 

denada correspondiente a la envolvente. Cuando existe esta 

discrepancia, el plano determinado por el punto de contacto 

entre una circunferencia cualquiera y la envolvente, no co-

rresponde ni aún en forma apro~imada, a la superficie se-

gún la cual se produce la rotura durante el ensayo que re-

presenta dicha circunferencia. 

COMPRESIBILIDAD DE ESTRATOS CONFINADOS DE SUELOS. 

Si las zapatas de algún edificio se encuentran apoya-

das directamente sobre una carga de arcilla blanda, es pro

bable que se asienten o lleguen a hundirse en el suelo. Es

tas condiciones tan desfavorables se perciben fácilmente, -

de modo que •se pueden prever las posibles dificultades y se 

establecen las cimentaciones sobre pilotes o pilares que atr~ 

viesan la capa blanda y descansan s~bre estratos firmes. 
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Pero si debajo de un espeso estrato de arena existe una 

capa delgada de arcilla blanda, las consecuencias que puede 

traer dicha capa no son tan fiiciles de preverse, se cree 

que el asentamiento de una zapata depende exclusivamente de 

la naturaleza del suelo situado inmediatamente debajo de la 

misma y por ello, si la arcilla blanda se encuentra situada 

a más de 3 6 4 metros por debajo de la cota de CÍin<ntación, -

su existencia es ignorada sin considerar que la consolida-

ción gradual de la arcilla por el peso del edificio. puede -

originar asentamientos e~cesivos y no uniformes. 

Debido a estos asentamientos no previstos, originados 

por este fenómeno, la compresibilidad de los estratos con

finados de arcilla ha recibido una atención creciente. Se -

han desarrollado m~todos que permiten calcular o estimar la 

magnitud y la distribución de los asentamientos. 

La adherencia y la ficción en los bordes de los estra

tos de arcilla impiden que los mismos se expandan en senti

do horizontal, asi que los datos necesarios para calcular -

los asentamientos causados por la compresión de estratos -

confinados de arcilla pueden obtenerse efectuando ensayos -

sobre muestras del material mantenidos lateralmente confin~ 

das. 

El ensayo de compresión confin~da o ensayo de consoli-
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dación se realiza colocando una muestra de arcilla dentro -

de un aro, y cargándola uniformemente por la interposición 

de un disco rlgido. La compresión del suelo es medida util! 

zando un comparador micrométrico. Si el suelo está saturad~ 

la n1uestra se coloca entre dos piezas porosas que p~rmiten 

el escape del agua durante la compresión. 

Los resultados del ensayo se presentan gráficamente i~ 

dicando en escala natural la relación de vaclos e en el eje 

vertical y la presión p en el eje horizontal ya sea a esca

la natural o logarltmica. La curva resultante se denomina -

curva e-p ó o-log p. 

Es muy importante distinguir entre los suelos conside

radas en su estado natural y aquellos en que su estructura 

original ha sido destruida por un amasado. 

Las partículas de un suelo natural han sido deposita-

das grano por grano y no han cambiado sus posiciones rela 

tivas en muchos a~os, mientras que en un suelo amasado, di

chas posiciones datan de sólo pocas horas. Un punto de con

tacto de larga duración puede dar lugar al desarrollo de -

una cohesión molecular entre los granos, la relación entre 

presión y relación de vacíos para suelos amasados puede ser 

distinta de la de los suelos inalterados. 
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Si el suelo situado debajo de una estructura contiene 

capas de arenayarcilla compacta que alternan con otras de -

arcilla blanda, la compresibilidad de los estratos de arena 

y de arcilla compacta pueden despreciarse. 

La compresibilidad de las capas de arcilla depende - -

principalmente de dos factores: el límite liquido del suelo 

y la magnitud de la máxima presi6n que ha actuado sobre la 

arcilla desde que fue depositada. Si esta presi6n nunca ha 

excedido a la presi6n efectiva que hoy le impone la tapada, 

se dice que el material es nor1nalmente consolidado; en caso 

contrario, que es preconsolidado. 

La compresibilidad de una capa de arcilla normalmente 

consolidada con lfmit~ liquido conocido, puede estimarse en 

forma aproximada por medio de la fórmula empfrica: Ce = 1.3 

ce= 0.009 (Lw-10%) et= 0.007 (Lw-10%). 

En donde Ce = índice de compresión, Ct = Indice de ca~ 

presión de la arcilla amasada, Lw = limite en %,siempre y -

cuando la arcilla no tenga propiedades raras. 

Pero si la arcilla tiene un limite liquido mayor de --

100; o su contenido de humedad a una profundidad de 5 ó 10 

mts. es mayor que el limite liquido; o bien, si contiene un 

alto porcentaje de materia orgánica, la compresibilidad de 
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la capa puede resultar 1nuchas veces superior a la calculada 

por la fórmula. Por ello si debe construirse un edificio e~ 

cima de una capa de arcilla de este tipo excepcional, es 

aconsejable determinar su compresibilidad por medio de ens~ 

yos de consolidación sobre muestras inalteradas. 

La compresibilidad de una arcilla preconsolidada, de-

pende no sólo del limite líquido del suelo, sino que tam- -

bién de la relación A p/{p6 - po), en la que,). pes la pre- -

sión que la estructura agrega a la presión existente po, y 

p6 es la máxima presión que ha actuado sobre la arcilla en 

su historia geológica. Si esta relación es menor del 50%, -

la compresibilidad de la arcilla suele ser del 10 al 25% de 

la que corresponde a una arcilla similar normalmente conso

lidada. Al aumentar esta relación, el efecto que la precon

solidación ejerce sobre la compresibilidad de la arcilla -

disminuye, y para valores mayores de 100% la influencia de 

la preconsolidación sobre el asentamiento puede despreciar-

se. 

La preconsolidación de una arcilla puede deberse: al -

peso de estratos de suelo que fueron eliminados por erosió~ 

al peso de hielo, que luego se derritió, o a la desecación. 

Si se debe a una carga que fue eliminada, la sobrepresión -

que actuó sobre el suelo fue la misma en todos los puntos -

de una linea vertical que penetra en el subsuelo, pero si -
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se debe a la desecación, la sobrepresión probablemente, di~ 

minuyó hacia abajo a partir de la superficie expuesta a la 

evaporación y el espesor total de la capa preconsolidada -

puede no exceder de 1·6 2 metros. 

La compresibilidad de mantos de arcilla altamente pre

consolidados es generalmente insignificante y puede despre

ciarse, a menas que se vea precisado a construir sobre un -

espeso estrato de arcilla compacta una estructura muy gran

de y pesada que serla daílada hasta por un asentamiento dif~ 

rencial moderado. 

En este caso, si el problema justifica un cálculo de -

asentamientos, deben efectuarse ensayos de consolidación s~ 

bre muestras inalteradas extraldas de preferencia de excav~ 

ciones a cielo abierto. 

CONSOLIDAC!ON DE CAPAS DE ARCILLA. 

En parte, la lentitud con que se produce la compresión 

de una.arcilla cuando se aumenta la carga que la misma so-

porta, se debe a un ajuste gradual en la posición de los -

granos, como en arcillas. Pero en arcillas la causa princi

pal tiene como fuente la muy baja permeabilidad que estos -

suelos poseen, razón por la cual se necesita mucho tiempo -

para que con las nuevas presiones el. agua excedente sea dr~ 
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nada y se restablezca el equilibrio en este aspecto. 

La disminución gradual del contenido de humedad a car

ga constante se denomina CONSOLIDACION. 

El efecto mecánico de la lentitud con que a raíz de la 

baja permeabilidad se produce la compresión de una capa 

elástica sometida a una carga constante, puede demostrarse 

con un aparato especial. Este consiste en un reciplente ci

líndrico provisto de una serie de pistones separados por r~ 

sortes. El espacio entre pistones se halla lleno de agua 

los pistones están perforados. 

Cuando al pist6n superior se aplica una presión unita

ria p, en el primer instante la altura de los elásticos pe~ 

manece inalterada, pues no ha habido tiempo suficiente para 

que salga el agua situada entre los pistones y como los 

elásticos no pueden sostener carga a menos que su altura 

disminuya, en dicho primer instante, toda la carga es sopo~ 

tada por una sobre-presión hidrostática h, w p del agua. 

En este momento el agua en todas partes de los tubos piesó

metros alcanza la altura uniforme h, (estos tubos están co

nectados cada uno, en el espacio entre pistones). 

Después de transcurrido un corto tiempo tl, parte del 

agua del primer compartimiento habrá salido, pero los com--
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partimientos inferiores estar~n aan llenos. La disminuci6n 

de valumen del compartimiento superior va acompdñada de una 

compresi611 del conjunto superior elástico, de modo que ~s-

tos empiezan a sostener parte de la presión p al mismo tiefil 

po que la presión del agua en el compartimiento disminuye. 

En los compartimientos inferiores las condiciones permane-

cen aún inalteradas. En este instante los niveles del agua 

en los tubos pies6metros están situados sobre una curva t,

que se llega a confundir con la horizontal a la altura hl. 

La compresión o disminución de espesor del conjunto de pis-

tones es en este momento igual a 51. 

Toda curva, como la tl que une los niveles pie~ométri-

cos en los tubos en un instante dado, se denomina una is6--

crona {que se ejecuta en igual tiempo). Con el transcurrir 

del tiempo, los niveles del agua en los tubos siguen decre

ciendo para adoptar posición distinta (curva t2) hasta que 

finalmente, después de un tiempo muy largo, la sobrepresión 

hidrostática se hace muy pequeña y le compresión final ad--

quiere el valor = Sao. Para una arcilla, la compresión fi 

nal es función de altura del estra.to, determinado por la 

fórmula S = llAp mv en donde mv (cm 2/gr) = Av (cm 2tgr)/{l) -

(10) mv (coeficiente de comprensibilidad columétrica, Av -

(coeficiente de comprensibilidad dentro del intervalo pe, -

po + Ap. 

Av (cm 2/gr) ( e. o - e. ) / Ap (gr/ cm 2
) 
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La relación V (%) = 5 ~ 0 que representa el grado de co~ 
solidación al tiempo t. 

La velocidad de consolidación de un sistema de pisto-

nes y resortes, puede calculnrse e11 base a los prlr1cipfos -

de la hidráulica. 

La velocidad de consolidación de una muestra de arci--

lla, puede determinarse en el laboratorio por medio• del en

sayo de compresión confinada. Hasta un grado de consolida-

ci&n del 80% la forma de las curvas experimentales tiempo -

-consolidación es muy similar a la que tienen las curvas --

que corresponden a los sistemas elásticos- pistones, pero a 

partir de dicho punto, en lugar de tender a una asfntota h~ 

rizontal. las curvas de las arcillas continúan con una sua-

ve inclinación; como lo indican las lineas punteadas. 

La consolidación progresiva representada por la dista~ 

cia vertical entre las curvas llenas y punteadas se conoce 

como efecto secundario. El efecto secundario parece deberse 

a un ajuste gradual de la estructura del suelo, a las condi

ciones de tensión impuestas y a la resistencia ofrecida por 

la viscosidad de las capas absorbidas ante el deslizamiento 

entre granos .. En el sistema de pistones y resortes, al que 

corresponden las curvas llenas, la lentitud de la compre- -

si&n se debe sólo a la resistencia ofrecida contra el esca-
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pe rápido del agua excedente. 

Para una arcilla dada, el tiempo necesario para alcan

zar un grado de consolidación dado aumenta en proporción al 

cuadrado del espesor de la capa y, para capas de igual esp~ 

sor, dicho tiempo aumenta en proporción lineal con el valor 

mv/K, en el que mv es el coeficiente de compresibilidad vo

lumétrica y K el coeficiente de permeabilidad. La relación: 

Cv (cm2/seg) • K/mv 0 w 

Se conoce como coeficiente de consolidación con la di~ 

minución de la relación de vacíos, tanto K como mv disminuyen 

rápidamente pero la relación K/mv es bastante constante den 

tro de un intervalo grande de presiones. El valor Cv para -

distintas arcillas disminuye de una manera general con el -

límite lfquido. 

El coeficiente de consolidación de arcillas con un mi~ 

me limite de liquido, varia dentro de limites extensos. 

El valor del coeficiente de consolidación aumenta, pa-

ra una relaci6n de vacfos inicial, a tnedida que aumenta la 

magnitud del incremento de presión que produce la consolid~ 

ción. Por ello, en los ensayos de consolidación que van a -

servir de bas• para calcular la velocidad de consolidación 

de un estrato de arcilla bajo el peso de una estructura, d~ 

be aplicarse a la muestra después de 'haber llegado a la pr~ 
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sión que la misma ya soporta en el terreno, un incremento -

de presi6n que sea del mismo orden de magnitud que la pre-

sión que la estructura trasmite al suelo. 

RESISTENCIA AL CORTE DE LOS SUELOS. 

Si la tensión tangencial que actúa sobre una masa de -

suelo excede cierto valor crftico, el suelo rompe, según 

cual sea la funci6n que el suelo desempeña, la rot~ra puede 

originar un deslizamiento; la calda de un muro de sosteni-

miento o el hundimiento en el terreno de una zapata. 

El método más simple para la investigación de la resi~ 

tencia al corte de los suelos, se conoce como ensayo de co~ 

te directo, y se realiza utilizando el aparato de corte di

recto. Este consiste en un marco inferior que es fijo, y en 

uno superior que puede deslizarse en dirección horizontal. 

La muestra se coloca entre dos piedras porosas que sirven -

de drenes durante la consolidaci6n de las suelos saturados. 

Las superficies de contacto entre las piedras porosas 

y la muestra son acanaladas o dispuestas en dientes de sie

rra, con el objeta de impedir el deslizamiento entre la - -

muestra y las piedras durante el ensaya. 

Antes de someter la muestra al .corte, se aplica sobre 
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la piedra superior u11a presión vertical, por unidad de are

na. Tanto la carga vertical como la de corte que se aplica 

m~s tarde, originan un cambio er1 la relación de vacfos de 

una 1nuestra. Si los vacfos están llenos de aire, este cam-

bio se produce er1 for111a casi i11stant&11ea, pero si están sa

turados, la resistencia al escurrimiento de agua a trav~s -

de los vacíos del suelo retarda el cambio. El contenido de 

humedad del suelo en el momento de la rotura depende: del -

grado de consolidación de la muestra bajo la carga·vertical 

antes de iniciar el corte de la misma; de la permeabilidad 

del suelo; de la velocidad con que aumenta la fuerza de ca~ 

te y de las condiciones de drenaje. 

Los ensayos para investigar la influencia que estos -

factores ejercen sobre la relación e11tre la carga vertical 

y la resistencia al corte, se conocen con el nombre de ensa 

yos lentos, ensayos consolidados rápidos y ensayos rápidos. 

En un ensayo rápido tanto la carga vertical corno la fuerza 

de corte se aplican tan lentamente que aún en el caso de un 

material completamente saturado de baja permeabilidad, la -

humedad del suelo tiene tiempo para adaptarse casi complet~ 

mente al cambio de tensión. 

En un ensayo consolidado rápido la consolidación total 

bajo carga vertical, es seguida por el corte a contenido h~ 

medad constante. En un ensayo rápid.o, el contenido de hume-
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dad de la muestra permanece prácticamente in al te rada duran

te la aplicación de ambas cargas: la vertical y la de corte. 

Con el aparato de corte directo, sólo se pueden hacer 

ensayos rápidas y consolidados r~pidos sobre muestras de a~ 

cilla, pues los otros suelos ~on tan permeables que hasta -

con un aumento muy rápido de tensiones, se origina un cam-

bio, aunque sea relativamente pequeRo, en su contenido de -

humedad. 

Los ensayos lentos puede11 efectuarse con cualquier su~ 

lo. La consolidación de la muestra bajo la carga vertical -

se observa por medio del micrómetro, que registra el movi-

miento vertical de la piedra porosa superior. 

Durante la aplicación del esfuerzo de corte, el mismo 

micr5metro indica si dicho esfuerzo produce un aumento o 

una disminución del volumen de la muestra. 

El esfuerzo de corte se produce por medio de una fuer

za horizontal aplicada al marco superior del aparato y del 

desplazamiento de dicho marco con respecto al inferior fijo 

se mide con otro micrómetro. En los aparatos de corte dire~ 

to comunes, la fuerza de corte se aplica por incrementos, -

cuando tienen dispositivos para aumentar dicha fuerza en -

forma continua a velocidades adecuadas, el aparato se dice 
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tener control de tensiones. Si por el contrario, es el des

plazamiento el que se aumenta de una 1nanera especificada y 

se mide el esfuerzo que se requiere para producir dicho de~ 

plazamiento, el aparato se dice tener control de deformaci.Q.. 

nes. 

A medida que aumenta el desplazamiento del marco supe

rior, la fuerza necesaria para producirlo también aumenta -

hasta que alcanza un m~xi100 que se denomina valor máximos~ 

brepasado, el cual la fuerza disminuye y tiende a un valor 

final. Sólo se pueden obtener datos fehacientes con respec

to a la relación qu~ existe entre tensiones tangenciales y 

deformaciones en la zona posterior al valor máximo cuando -

se utilizan aparatos de corte directo con control de defor

maciones. 

En la pr~ctica, el aparato de corte directo tiene va-

rias desventajas que le son propias. Entre las más importa!!. 

tes están el cambio de área de la superficie de deslizamie!!. 

to a medida que el ensayo progresa, la distribución no uni

forme de las tensiones tangenciales en la superficie poten

cial de deslizamiento y rapidez con que con el cambio de -

tensión, cambia el contenido de humedad de las muestras sa

turadas de muchos tipos de suelos. 

A medida que aumenta el despla~amiento horizontal del 
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marco superior. disminuye el lrea de contacto entre la mi-

tad superior e inferior de la muestra, de modo que ni aún -

con los aparatos con control de deformaciones, se obtiene -

una información fehaciente con respecto a la resistencia fi 
nal de la muestra. Además, la rotura por corte no se produ

ce simultlneamente en todos los puntos de la superficie po

tencial de deslizamiento, pues empieza en los dos bordes y 

prosigue hacia el centro. Por esta razón, el valor máxima .. 

de la resistencia al corte indicado por los ensayos· es me-

nor que el valor máximo real. Estos dos inconvenientes de -

la caja de corte directo han sido eli111i11ados construyendo 

el aparato anular de corte, en el cual la muestra tiene la 

forma de un anilla. 

S·in embargo, ni la caja ni el aparato anular de corte 

permiten,. en otros suelos que no sean arcilla, ejecutar en

sayas de corte rápidos o consolidados rápidos de confiar. -

Para hacer estos ensayos sin correr el riesgo de cometer 

errores grandes, debe utilizarse el aparato Triaxial. 

El ángulo de fricci6n Interna o de una arena no cohes! 

va en estado seco suelto es aproximadamente igual al ángulo 

de reposo de la misma. Antes de determinar el ángulo de re

poso, la arena debe ser secada a estufa pues de lo contra-

ria los valores que se obtienen son muy altos. El valor de 

o para una arena dada en estado muy compacto y bajo presto-
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nes 11or1nales menores de 21 g/cn1 2 , es de 5° a ion 1nayor que 

su ángulo de reposo. Teniendo en cuenta estos hechos, el v~ 

lor puede estimarse en forma aproximada sin necesidad de 

ejecutar ensayos de corte. 

El ~ngulo de fricción interna ~S de una arena complet~ 

mente su111ergida es de lº a 2Q menor que el valor de 0 para 

la misma arena a la misn1a densidad relativa, pero en un es

tado perfecta1nente seco. 

Una arena sumergida muy suelta puede llegar a pasar al 

estado semiltquido, como consecuencia de una ligera provee~ 

ción, peligro, que no es revelada por los ensayos de corte, 

a pesar de que la experiencia ha demostrado que es muy real. 

Por esta raz6n, los terraplanes de arena sujetos a satura-

ción temporaria y los mantos espesos de arena suelta situa

dos debajo de la cota a que se van a establecer fundacione~ 

deben ser compactados con medios adecuados. 

La arena limosa y el limo se co111portan al corte de una 

manera ruuy similar a la arena fina. Debido a su relativame~ 

te baja permeabilidad, las roturas por corte de estratos -

constituidos de estos tipos de suelo tienen probabilidades 

de producirse bajo condiciones similares a las que existen 

en los ensayos consolidados rápidos de laboratorio. Para e~ 

te caso, los valores del ángulo de.resistencia al corte 0cq 
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varian comünn1ente entre 2ou y 22u. 

Excepcionalmente llegan a bajar estos valores hasta --

17º. Donde el valor medio de 0cq es aproximadamente 2/3 0 s 

(0 S es el valor de O que obtiene de ensayos de corte len-

tos sobre arenas saturadas). 

PRUEBAS SIMPLES DE SUELOS Y PRUEBAS DE CLASIFICACION. 

Cierto número de pruebas de suelos que son de uso co--

mGn, no requieren consideraciones teóricas especiales. 

Las propiedades del suelo que proporcionan dichas pru~ 

bas son más físicas que mecánicas. 

PRUEBAS SIMPLES PARA: 

Contenido de agua. 

Gravedad especifica. 

Relación de vacíos. 

Densidad relativa. 

PRUEBAS DE CLASIFICACION PARA: 

~imite de Atterberg. 

Distribuci6n de tamafio de gr~nulos. 

PRUEBAS PRELIMINARES O DE CAMPO PARA: ' 1 
~~ 

' 
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Identificación de tipos de suelos. 

DETERMINAC!DN DEL CONTENIDO DE AGUA. 

Esta sa requiere para todos los tipos de suelos tanto 

para aquellas condiciones en donde se tiene una completa s~ 

turaci6n, como para aquellos casos en donde la humedad en--

centrada es de naturaleza hidroscópica y en cantidades tan 

pequeílas. que a sin1ple vista la muestra parece estar seca. 

Los tan1aílos de los recipientes y las muestras varfan. 

Si al peso del recipiente se le designa como Wc, las tres -

medidas son: 

El peso original de la muestra (Ws + Ww) y el reclpie!!. 

te. Wl = Wc + Ws + Ww. El peso seco de la muestra y el re--

cipiente W2 Wc + Ws. El contenido de agua está dado en --

porcentaje y se da como: w = Wl - W2 
wr:wc 

OETERMINACION DE LA GRAVEDAD ESPECIFICA. 

Esta tiene poca i1nportancia por lo que se refiere al -

comportamiento cualitativo de los suelos (el que investiga 

la naturaleza de los ele111er1tos que componen el cuerpo). Sin 

embargo, deberá ser determinada en la mayor!a de las prue-

bas de suelos, toda vez que es necesaria para la determina-
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ción de algunas cualidades como son la relaci6n de vacfos y 

el grado de saturación. 

En algunas ocasiones, Ja presencia en muchos suelos de 

nu1nerosos minerales, teniendo cada uno de ellos diferentes 

gravedades especificas, puede crear dificultades. Sin embaL 

go, y a menos que se especifique lo contrario, el valor pro 

medio de todos los granos deberá entenderse como que se re

fiere a la gravedad especifica de la muestra de suelo men-

cionado. 

El picnómetro o mªtodo de volumen constante, se ha en

contrado como el más confiable para determinar la gravedad 

específica. 

Comúnmente, alrededor de 200 gr. del peso seco de la -

muestra, un·picnómetro de 500 ce y agua destilada es todo -

lo que se necesita. Son necesarias tres distintas formas de 

pesar la muestra. 

La más importante y más dificil es la determinaci&n -

del peso del frasco con tierra y agua, que deberá llenarse 

con agua hasta la marca del volumen constante y a una temp~ 

ratura conocida. Deberá tenerse el mayor cuidado para qui-

tar todo el aire de la muestra .. El aire puede ser expulsado 

por medio de ebullici&n muy ligera. la cual puede obtenerse 
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por calenta1niento o evacuación, o por a1nbos. Una lectura e~ 

rrecta de la temperatura prnmedio de la mezcla se podr& ob

tener si la temperatura constante ayuda a la expulsión del 

aire, se requiere una agitaci6n constante de la muestra du-

rante el período de ebul l ici6n. 

Los otros pesos son: el peso seco de la muestra de su~ 

lo y el peso del frasco llenado exactamente a la marca re-

querida con agua pura y a la misma temperatura que .la prim~ 

ra medición. Una calibración del frasco, dando este peso CQ. 

n10 una función de la temperatura, eliminar§ la necesidad de 

una lectura para cada prueba. 

Peso del picnómetro, tierra y agua WI 

Peso del picn6metra con agua pura W2 

Peso seco de la muestra Ws 

La cantidad de agua que tiene un volumen igual al vol~ 

men de la muestra de suelo pesará: Ws X Gt/Gs·. 

Gt gravedad especifica de 1 agua a la temperatura de 

la prueba (.en tablas). 

Por lo tanto: 

Gs = Gt Ws 

W s - W 1 + W2 
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DETERMINAC!ON DE LA RELAC!ON DE VAC!OS. 

Los c&lculos de la relación de vacios so11 obtenidos de 

observaciones, dando la muestra de volumen V, el peso seco 

de la muestra Ws, y la gravedad especifica de sólidos G. 

Tene111os que la relación de vacfos: 

e = ~ donde Ww = V (volumen por peso unitario) 

Ws 

=grado de saturación, es la relación entre el volu

men del agua y el volumen de vacfos. La muestra estará sat~ 

rada inicialmente. Su exactitud depende de la exactitud del 

valor de S. 

El procedin1iento deber§ ser usado con su1no cuidado, d~ 

bido a que aparentemente el suelo se encuentra saturado y -

contiene grandes cantidades de gas. 

DENSIDADES RELATIVAS DE SUELOS GRANULARES. 

Los limites de variación de la relación de vaclos pue

den ser determinados experimentalmente¡ el lfmite superior. 

colocando suelo dentro de un recipiente y determinando su -

peso y volumen; el limite inferior, por medio del empacado 

y apisonado de la tierra de muestra hasta que llegue a su -

mlnimo volumen midiendo como antes.su peso y volumen. 
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La localización de la relación de vacfos de una mues-

tra de suelo entre el rango de estos dos límites., ofrece -

una forma conveniente de medición de la compacticidad rela

tiva o densidad relativa. El valor de la densidad relativa 

de un suelo determinado bajo ciertas condiciones casi siem

pre da una idea más clara del estado de densidad que el va

lor de la relación de vacíos en si. 

Considerando una muestra de arena, la cual tiene una -

relación de vacíos e, los valores limitantes de la relación 

de vados de la muestra sean e máx. y e mfn. Entonces la -

densidad relativa Od de la muestra será definida por: 

Od = e máx. - e 
e máx. - e m!n. 

La arena en su estado más suelto tiene una densidad r~ 

lativa igual a cero; en su estado más denso un valor unita-

ria. 

Deberá reconocerse sin embargo. que los diferentes mé

todos de verter la tierra en.el recipiente llevará en cier

ta forma, a diferentes valores en los limites de la rela- -

ci6n de vacfos e máx y en e mfn. Por lo tanto, es evidente 

que el procedimiento de compactación deberá ser estandariz~ 

do o normalizado para que las diferentes observaciones pue

dan llegar a los mismos resultados. 
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LIMITES DE ATTERBERG. 

Las propiedades físicas que los barros o arcillas di-

fieren grandemente segOn su contenido de agua. Un barro da

do, podrá con1portarse co1110 liquido, n1ostrar§ comportamiento 

plástico o será sumamente rfgido, dependiendo únicamente de 

la cantidad de agua que contiene. La plasticidad puede ser 

definida como la capacidad de sufrir cambios de forma sin -

romperse. En 1911 Atterberg propuso una serie de p~uebas, -

para la determinación de las propiedades, que ahora se con~ 

cen como los Límites e Indices de Atterberg. Estas propied~ 

des definen el contenido de agua, y su variación, al estado 

plástico y otros estados. Estos límites son de naturaleza -

empirica. 

Limite liquido: es el contenido de agua, en el cual -

una arcilla es pr~cticamente líquida, pero posee una cierta 

resistencia al corte, esta resistencia, arbitrariamente es

cogida, es el valor más pequeño posible, el cual, puede me

dirse por medio de un procedimiento standar. El aparato pa

ra la determinación de esta propiedad es, la copa de Casa -

Grande. Una muestra se encuentra en su límite liquido, si -

25 golpes en este aparato apenas cierran en una abertura de 

dimensiones conocidas, la cual, es cortada en la muestra 

por medio de una cuchilla. 
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Este límite, es el contenido de humedad, con respecto 

al peso seco de la muestra, con la cual el suelo cambia del 

estado liquido al estado plástico, se expresa en porcentaje. 

Lw • ~ X 100 

Ps 

Limite plástico: es el más pequeílo contenido de agua,

en el cual, la tierra o suelo es plástica. Se obtiene enro

llando las muestras, disminuyendo el contenido de agua muy 

despacio hasta obtener un '1 cord6n 11 de tierra de aproximada

mente 3 mm de diámetro y el cual justamente empiece a des

moronarse debido a su bajo contenido de agua. Los cordones 

podrán ser enrollados sobre un pedazo de vidrio y a mano. 

Es el porcentaje de humedad de la muestra con respecto 

al peso seco cuando el material pasa del estado plástico al 

estado sólido. 

Lp ~ X 100 

Ps 

Límite de contracción: porcentaje de humedad respecto 

al peso seco· de la muestra con el cual la reducción del 

agua ocasiona la disminución en el volumen del suelo. 
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Le ~ X 100 

Ps 

Indice de plasticidad: es la variación del contenido -

de agua entre los limites plásticos y de contracción, Iw = 

Lw - Lp. 

Indice de contracción: señala el grado de humedad para 

el cual el suelo tiene una consistencia semi-sólida, le• -

Lp - Le. 

Indice de flujo: expresa la relación entre el cambio -

en el contenido de agua y el cambio correspondiente en el -

esfuerzo al cortante. 

Indice de tenacidad: se define como la relación entre 

el indice de plasticidad y el indice de flujo, It = lp-If. 

ANALlS!S MECAN!CO O GRANULOMETRICO DE LOS SUELOS. 

El propósito, es determinar el tratamiento de las par

tículas o granos que constituyen el suelo, y fijar en por-

centaje de su peso total la cantidad de granos de distintos 

tamaños, que el mismo contiene. El método más directo para 

señalar un suelo en fracciones consiste en el uso de tami-

ces. Pero éste está restringido, ya que la abertura de la -
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malla más fina es de 0.07 mm de modo que, si un suelo con--. 

tiene particulas menores de dicho tamafio debe ser separado 

en dos partes por lavado sobre aquel tamiz. 

La parte del suelo que fue arrastrada por el agua, es 

analizada por medio de métodos de análisis granulométricos, 

por vla hDmeda, basados en la sedimentación en la leviga- -

ción. (Disolver en agua una materia en polvo para separar -

la parte más tenue de la más gruesa que cae al fondo del r~ 

cipiente). 

Los métodos para efectuar análisis granulométricos por 

vla hDmeda est~n basados en la ley de Stokes, que fija la -

velocidad.a que esta partlcula, la esférica, de diámetro d~ 

do, sedimenta en un ltquido en reposo. 

Se mezclan determinados granos del suelo según el tipo 

con un litro de agua, se agitan y se vierten en un recipie~ 

te. A intervalos de tiempos dados, se mide la densidad de -

la suspensión por medio de un areómetro especial (instrumea 

to para determinar las densidades relativas a los pesos es

pecfficos de los liquides o de los sólidos, por medio de -

los líquidos). 

El tamaño de las partículas más grandes que aún quedan 

en suspensión al nivel del areómetro, en un instante deter-
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minado se calcula por medio de la ley de Stokes, mientras -

que con la densidad de la suspensión a dicho nivel, se de--

termina el peso de las partfculas menores que ese tamaño, -

es decir, el peso de las particulas que aún no han sedimen-

tado, por debajo del nivel en que se mide la densidad. 

El ensayo requiere de varios días para su realización. 

Los errores 1nás co111unes que se con1eten al efectuar an! 

lisis grartulomªtrico por via hfimeda, se originan de una di~ 

persión incompleta de las partículas del suelo. 

METODOS DE ANAL!SIS MECANICO POR EL PRINCIPIO DE SEDI

MENTAC!ON. 

Para determinar las curvas de distribución de tamaño -

de los gr~nulos que son de tan1afio muy pequefio, se hace por 

medio del principio de sedimentación expresado en la ley de 

Stokes. 

Los procedimientos que usan la ley de Stokes pueden 

ser agrupados arbitrariamente de acuerdo con los rnªtodos en 

que han sido basados: 

lo. Sedimentación sucesiva.-

Para determinar el porcentaje que es más grueso que el r 



45 

diá1netro escogido O, el tiempo requerido por un gránulo de 

este tamaño, para caer de la altura de un frasco de sedime~ 

taci6n se calcula primero. Enseguida se dispersa uniforme

mente una muestra seca, de peso conocido, y se le permite -

asentar durante el tiempo calculado. El sedimento resultan 

te contendrá todas las partlculas de mayor diámetro que D y 

sólo una parte de aquellas n1enores . 

• 
20. Sedimentación en agua clara.-

Con toda la muestra sumergida en el agua a una altura 

determinada al final de la prueba, nos lleva a una situa- -

ci6n simple, donde todas las partículas de granos iguales -

llegan a la base o fondo del recipiente al mismo tiempo. En 

cualquier tiempo, el di&metro mfnimo en el sedimento, puede 

ser computado por medio del uso de la Ley de Stokes, y el -

sedimento contendrá todas las partículas más gruesas que e~ 

te diámetro. 

3o. Observaciones de la cantidad de sedimento y por -

unidad de volumen, en un punto dado en el tubo de sediment~ 

ción. 

4o. Dbservaci6n de la cantidad del suelo en suspensión 

sobre una elevaci6n determinada. Esta es usada, en la prue

ba del hidrómetro. Otra apllcaci6n resulta cuando se tiene 

una probeta de sedimentación provista de salidas laterales 
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que per1niten sacar peque~as muestras, las cuales se prueban 

para determinar su contenido de sólidos. 

La presión en un punto dado de la suspensión a una pro 

fundidad dada es Igual a la suma de los pesos unitarios en 

toda la columna de suspensión. La presión es por lo consl-

guiente la medida de la cantidad de suelo en suspensión. La 

observación de esta presión como una función del tiempo 

transcurrido es suficiente para permitir la determtnacl6n -

de la curva de tamaño de gránulos. 

So. Observaciones del total del suelo sedimentado. 

Está íntimamente relacionado con los párrafos que pro

ceden. 

60. Oecantación.-

Está basado en el principio de que en una corriente de 

agua ascendente a una velocidad conocida, las partfculas m!. 

yores se asientan más rápidamente que el flujo ascendente,

contrario a lo que sucede con las partículas peqüeñas, las 

que son arrastradas por la corriente ascendente, y por lo -

tanto segregadas. Un punto de inexactitud en esta prueba es 

l• variación en la velocidad ascendente del agua sobre la -

sección transversal del tubo. 
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METODO DEL H!DROMETRO. 

Con un hidrómetro de inmersión. 

Este principio se puede extender para medir la grave-

dad especifica variable de una suspensi6n de suelo al asen

tarse los gránulos determinando por lo consiguiente, el di~ 

grama de distribuci6n del tama~o de los gránulos. 

Primera etapa: pesos unitarios en un tubo de sediment~ 

ci6n. La primera etapa en la presentaci6n de este metodo es 

obtener la expresión para peso unitario en una susper1sión -

en cualquier tiempo y a cualquier profundidad. La suspen- -

si6n del volumen V, conteniendo un peso total W de suelo en 

suspensión es inicialmente mezclado completamente. En el 

instante que se inicia la sedimentación todos los elementos 

del volumen contienen la misma concentraci6n de suelo sus-

pendido. 

Segunda etapa: la acci6n del hidrómetro. La lectura se 

observa en la superficie del fluido, sobre la escala, en el 

vástago del hidrómetro es sumergido en un lfquido uniforme, 

esta lectura es la gravedad especifica del fluido. Sin em-

bargo, este tipo de hidrómetro está casi siempre calibrado 

para dar la.lectura en agua pura a la temperatura de cali-

braci6n, y para otros fluidos se tendrá que calibrar. 
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La tercera etapa se refiere a las correcciones por in

mersión. Las lecturas de los hidrómetros son normalmente t~ 

madas en tiempos de 1/4, 1/2, 1 y 2 minutos con el hidróme

tro permaneciendo en la suspensión los das primeros minutos. 

las lecturas subsecuentes son tomadas a 5, 10, 20 y 40 

minuto~ justamente antes de cada una de estas lecturas, el 

hidrómetro será puesto en la suspensión, e inmediatamente -

después de tornada la lectura se le deberá sacar; por lo que 

se deberá hacer una corrección por inmersión. 

Las correcciones que se hacen son: 

lo. La corrección de menisco que es necesaria. debido a 

que las lecturas sólo pueden ser hechas en la parte s~ 

perior del menisco una suspensión opaca. 

20. la corrección por la expansión del bulbo del hidr6me-

tro debido a la temperatura. 

Jo. la corrección que se requiere si la escala en el vást~ 

go del hidrómetro no está correctamente. 

PREVENCION OE LA FLOCULACION. 

Cuando los gránulos de suelos tinden a adherirse y foL 
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mar grupos de gránulos o floculación, en una suspensión de 

suelo, la Ley de Stokes no podrá ser utilizada para determi 

nar los tamafios de los gránulos. Por lo tanto, si existe -

una tendencia a la floculación o algún agrupamiento, será -

necesario utilizar un trata111iento prever1t1vo. 

El material más usado como agente defloculante es el -

silicato de sodio, del cual 5 ce. de solución al Jº Baumé -

por litro de suspensión, brinda buenos resultados.· 

PRUEBAS SIMPLES EN EL CAMPO PARA FINES DE IDENTIFICA-

CION. 

Una lista de pruebas simples, que son una valiosa ayu

da en la hechura de pruebas rudimentarias, de suelos en el 

campo, asl como también para identificación preliminar de -

suelos en el laboratorio, ha sido hecha de la manera siguie~ 

te: 

1.- Examen visual del tamafio de los gránulos y sus formas 

en aquellos suelos gruesos, y de la tersura y color en 

suelos de gránulos finos. 

2.- Determinación de la pérdida de fuerza debido a cambios 

en su estructura. Esto se obtiene moliendo la tierra- o 

suelo y sintiéndolo con los de?os. 
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3.- La determinaci6r1 del 11 tacto 11 del suelo, ya sea áspero 

o jabonoso, frotando entre los dedos. 

4.- La determinación de la movilidad de los poros acuosos, 

obtenida por medio de la agitación de una poca de tie

rra o suelo horizontalmente en la mano, haciendo que -

el agua que contiene salga a la superficie de la mues

tra, si es posible, y después apretándola suavemente. 

(Si la agitación produce agua fácilmente en 1~ superf! 

cie, produciendo por lo tanto una apariencia relucien

te o brillante, y su superficie se seca, al ser apret~ 

da, significará que existe gran mobilidad. Si la supeL 

ficie no muestra ningOn cambia en su apariencia duran

te la agitación, o cuando se le apriete, habrá muy po

ca mobilidad. para esta prueba la muestra de tierra o 

suelo deberá contener agua suficiente; si es demasiado 

seca se le deberá agregar agua; sin embargo, no existe 

ninguna dificultad en obtener el contenido de agua de

seado). 

5.- Determinación del tamano de los gránulos en suelos de 

gránulos finos o la existencia de partículas finas en 

suelos gruesos; (Esta determinación se efectúa agitan

do una pequeña muestra en un tubo de ensaye de agua -

permi tiéndosele asentar). El ~iempo requerido por las 

partículas para caer a una distancia de 10 cm. que es 
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la longitud de un pequeílo tubo de ensaye, es de al red! 

dor de 1/2 minuto para partlculas de 0.06 mm. y de cec 

ca de 50 minutos para partículas de 0.006 mm. de diám! 

tro. Una curva de distribución de tama~o de los gránu

los no puede ser obtenida en un simple tubo de ensaye, 

pero sí se tendrá una ligera idea de los tamaños por -

medio de la observación de la claridad del agua y del 

tiempo que necesita. Similarmente, un suelo grueso y -

sucio podrá ser reconocido fácilmente, si el agua tod! 

vía está sucia un minuto o más después de haber sido -

agitada. 

6.- Determinación de la fuerza en seco, obtenida por medio 

del secado de una muestra al sol o en una estufa o ra-

diador y probándola después de seca, apretándola o ro! 

piéndola con los dedos. 

La densidad relativa de una muestra de una perforación 

preliminar, generalmente cambiará de la forma en que se en

cuentra en su estado natural. Si las muestras son de excav~ 

ción de prueba, se puede obtener la informaci6n referente a 

su densidad relativa inspeccionando las paredes del pozo o 

excavación, se puede observar la estratificación en caso de 

existir, y s~ pueden estudiar la extensión y variaciones de 

las diversas capas o estratos. En las páginas siguientes se 

discuten los tipos de suelos y sus identificaciones para 
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pruebas anteriores. 

MECANICA DE SUELOS 

CLAS!F!CAC!ON V PROPIEDADES DE LOS SUELOS. 

Un sistema simple de clasificación de los suelos, el -

cual usa m~todos sencillos de identificación y brinda una -

separación aproximada o más o menos exacta de los grupos o 

tipos de suelos. es de gran conveniencia en cualquier proye.f_ 

to rutinario de lngenierla de Suelos. 

Los tip_os de clasificación discutidos en este trabajo, 

son los siguientes: 

1.- Clasificación preliminar de tipos de suelos. 

2.- Clasificación geológica. 

J.- Clasificación por sus estructuras. 

4.- Límites de Atterberg. 

5.- Clasificación por distribución de tamaftos de gra-

nos. 

6.- Clasificación de Casa grande para materiales de -

campos de aviación. 

1.- Clasificación preliminar de tipos de suelos. 

Siempre ha existido una confusión respecto a la clasi-
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ficaclón de tipos de suelos, debido a los usos de la terml

nologia y sus significados. Sin embargo, los s1gniffcados -

ofrecidos a cont1nuaci6n, son aceptados generalmente en el 

campo de la Ingenierf a de cimentación. 

a.- La arena, la grava y los cantos rodados o guijarros: -

son suelos de granos gruesos sin cohesión. El término 

guijarro se limita algunas veces a tamaños mayores de 

20 ~n. y la grava a tamaños entre 7 y 20 mm. Los tama

ños de las arenas se designan más fácilmente por los -

números de Jos tamices. 

b.- Arena sucia: se denomina a aquella que no tiene cohe

sión y que contiene algún otro material más fino. 

c.- Limos orgánicos: son aquellos limos o fangos que pue-

den ser principalmente inorgánicos, pero que. contie-

nen cierta cantidad de material fino orgánico o coloi

des orgánicos; los tamaílos de las partfculas son de --

0.06 a 0.002 mm., son muy com~erslbles, relativamente 

impermeables, en cierto modo plásticos, y debido a su 

compersibilidad son materiales muy pobres para clment! 

ción. 

d.- Limos inorgánicos y polvo de roca: contienen sólo gra

nos minerales y están libres d._e materia orgánica, su -
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tamafio es mayor de 0.002 n~. 

e.- Arcillas inorg~nicas: llamadas simplemente arcillas, -

estln compuestas de partfculas plana~ mis finas que --

0.002 mm. 

f.- Arcillas estratificadas: consisten en capas delgadas -

alternadas de limo y arcilla de origen glacial. 

g.- Turbe: es material vegetal parcialmente carbonizado 

con una resistencia muy baja al esfuerzo cortante; ex

tremadamente compersible y es el material m~s pobre P& 

ra cimentaciones. 

h.- Tepetate: es un término utilizado para describir cual

quier capa dura cementada que no se suaviza cuando se 

humedece. 

t.- Marga o Loess: es un depbsito acarreado por el aire de 

grano muy fino que se caracteriza por la uniformidad -

de sus granos, su gran relación de vacíos y una ligera 

cementación lo que permite ser cortado en capas casi -

verticales. 

j.- Arcilla esquistosa: es un material en estado de trans1 

ción de arcilla a pizarra. 
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k.- Tierra negra: material superficial capaz de soportar - ... 

la vida vegetal. 

1.- Relleno: todos los depósitos hechos por el hombre cu-

yes no1nbres 1nás usuales son: 

- Bentonita: arcilla gruesa formada por descomposición 

de cenizas volcánicas. 

- Adobe: barros gruesos conteniendo poca arena. 

- Caolín: barro o arcilla de china, barro blanco usado 

en la industria de la cerámica. 

- Arcilla calcárea: constitufda de barro, arena, carb~ 

nato de calcio y materias orgánicas. 

- Caliche: conglomerado de barro, arena y grava; cerne~ 

tada por carbonato de calcio depositado por el agua 

subterránea. 

2.- Clasificación geol6gica.-

Desde el punto de vista de Ingeniería en general, es -

muy importante conocer la composición mineral del suelo aún 

cuando su composición es sólo de interés para conocer si -

afecta o no las propiedades físicas. Más aún el contenido -

mineral afecta en forma importante las propiedades del sue

lo como resu,ltado de la ruptura de la roca. Algunas propie

dades de los minerales como la solubilidad, dureza y resis

tencia al desgaste, capacidad de cambios de base en los ba-
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rros o arcillas 1ninerales son muy importantes. La presencia. 

de unos cuantos granos planos y delgados afecta la porosi-

dad del suelo. Los granos planos tienen gran efecto sobre -

las propiedades plásticas de los suelos. 

Según su origen se pueden clasificar los suelos por su 

constitución y su estado. Por su constitución se clasifican 

en suelos inorgánicos y orgánicos. Por su estado en suelos 

residuales y suelos transportados. 

3.- Clasificación de suelos por su estructura. 

Los tres tipos fundamentales por su estructura sobre -

la base de los tipos de fuerza en acción durante el proceso 

de sedimentación son: Estructuras de un solo grano, Estruc

turas de panal y Estructura floculenta, tambi~n son posi- -

bles las combinaciones de estos tres tipos. 

Estructuras de un solo gránulo: son el tipo más senci

llo. Una acumulación de esferas iguales, como si fuese una 

caja de bolas de billar llena completamente. Se observa en 

materiales en los que existe poca tendencia de adherirse -

unos a otros, se les llama no cohesivos. Están representa-

dos en suelos por las arenas y gravas. 

La estructura en forma de pan 1 aparece en suelos sufi 

cientemente finos para tener cohes ón. Un cuerpo sólido pu~ 
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de considerarse co1no una cadena de moliculas mantenidas en 

posiciones definidas por atracción mutua. Cuando dos cuer-

pos hacen contacto entre si, las n1ol~culas de un cuerpo en 

el punto da contacto aplican una atracción sobre las de 

otro cuerpo, las fuerzas son muy pequeílas, y sus efectos --

despreciables cuando los cuerpos en si san mayor de tamaño 

que las molªculas. Entre m~s fir1os son los granos mis se nQ 

tará el efecto de la atracción intermolecular. 

Estructura floculenta: ocurre sólo en suelos de granos 

finos. Los tamaílos de las µarticulas son menores que 0.05x

l0-4cm., de diámetro. 

La estructura mixta aparece en muchas arcillas marinas 

que son firmes y rfgidas en estado normal, pero que al ser 

trabajadas o moldeadas con los dedos se vuelven suaves. 

4. - Límites "de Atterberg. 

Ante~iormente'ya explicados. 

s.- Clasificación por tamaílo de granos. 

Un factor del cual depende el comportamiento de las 

suelos es el tamaño de sus granos. 

Según la oficina de clasificación de las suelos de E.-

E.U.U. 
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Grava fina 2-1 mm. Arena muy fina 0.10 - O.OS mm. 

Arena áspera 1-0.S mm. Limo O.OS - O.OOS mm. 

Arena O.S-0.25 mm. Arcilla 0.005 

Arena fina 0.25-0.10 mm. 

Según el Instituto Tecnológico de Massachusettss. 

Arena Fango 

Aspero 2-0.6 mm. 0.06 - 0.02 mm. 

Medio 0.6-0.2 mm. 0.02 - 0.006 mm. 

Fino 0.2-0.06 mm. 0.006- 0.002 mm. 

6.- Clasificación de Casagrande. 

Arcilla 

0.002 - 0.0006 mm. 

0.0006- 0.0002 mm. 

O. 0002- --- (coloidal) 

Una clasificación que permite la selección de suelos -

para el uso en aerapuertos como materiales secundarios, ha 

sido hecha por C~s~grande por medio de la inspección visua~ 

análisis de tamaño' de granos y ·pruebas de Atterberg, la 

identificación de los varios tipos de suelos en esta clasi

ficación es rápida y fácil. así como razonablemente confia

ble. 
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111. CALCULO Y DISEílO DE ZAPATAS CUAORAOAS 

Las zapatas para los soportes a1slados suelen ser cua

dradas y sirven para transmitir la carga de las columnas al 

terreno; trabajan a flexi6n en dos direcciones y por conse

cuencia, llevan armadura de tensión en ambos sentidos. Mu-

chas veces se baja la columna hasta ligarla directamente -

con la zapata; otras veces la unión se hace por intermedio 

de un dado cuya altura no debe exceder de 3 veces su menor 

dimensión transversal y cuya sección es concéntrica y mayor 

que la de la columna; desempeña un papel semejante al de -

las dalas en la cimentación de muros. 

Las zapatas de los soportes aislados equivalen a unas 

ménsulas que arrancan del soporte en las dos direcciones y 

que se hallan solicitadas por la presión hacia arriba ejer

cida por el terreno. 

Para el cllculo de los momentos flectores y de los es

fuerzos cortantes, sola1nente habr~ que t~ner en cuenta la -

fracción d~ la presión vertical ascendente ejercida por el 

terreno, originada en é.l por la carga total que actúe en el 

soporte. 

El problema por resolver serl el siguiente: Diseñar --

una zapata cuadrada que soporte una columna cuadrada de 50 ~~· 
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cms. de lado, cuyo armado son 4 barra5 del N,. 8 (diómetro -

de 25.4 mm); la carga que soporta la columna es de 130,000 

kgs. La resistencia del concreto de la zapata será de 175 -

kg/cm 2 , y acero estructural con fs = 1,400 kg/cm 2 . La carga 

admisible en el terreno es de 2 kg/cm 2 . 

Suponemos que el peso de la zapata será igual al 7'::. de 

la carga transmitida por la columna "zapata = (130,000) 

(0.07) = 9,100 kgs. 

-;i ¡¡.... 2 80 cms . 

Figura 11 a 11 

La superficie.de apoyo que se 11ecesita será: 

A • ~ = 130,000 + 9,100 = 69,550 cm 2 se adoptará una base 
F 2 

cuadrada de 280 x 280 cms., con superficie de· 78,400 cm 2 • 

La presión ascendente vertical necesaria para contra-

rrestar la fuerza ejercida por la columna s~rá: 

F = P 139,100 1. 77 kg/c}llz 
A 78,400 
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Primeramente se obtendrá el valor 11ecesario del peral

te de la zapata para resistir las flexiones. 

El momento n1áxi1110 actuante, será el siguiente, que se 

obtendrá teniendo co1íla base la figura ''a''. 

M = (1.77)(280)(115)(57.5) = 3'277,155 kg/cm 2 

El mamen to resistente es: M . 1 Fe K j b oJ2 y tenemos: 

kg/cm2 2 
kg / cm2 Fe 79 n = 12 Fs 1,400 

r = Fs = L._iqQ_= 17.72 k = n =- 12 0.40 
Fé 79 -n+r f"z+i.7 :-1 I 
1 - k = 1 - 0.40 = 1 0.13 = 0.87 3 -3-

Mr = (1/2) (79)(0.40)(0.87) bd 2 = 13.75 bd 2 

Igualando tenemos: 13.75 bd2 = 3'277,155 

d = \\ 3' 2 77 , 15 5 = 2 9. 18 cms. 
(13.75)(280 

= 280 cms. 

Como el espesor necesario para resistir el esfuerzo cortan-

te·suele ser mayor que el impuesto por las flexiones, supo~ 

dré: d = 38 cms. 

La sección crftica relativa al esfuerzQ corta11te esta-

r& situada, por tanto, a una distancia de 38 cms. de la ca

ra exterior de la colun111a, y su a11cl1ura ser!: ~o=50+(2)(3B) 

= 126 cms. Para mayor claridad ver la figura 11 b'1 

~- 77 ... ~a,.. 

Figura 11 b 11 
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El esfuerzo cortante que se usará para determinar la -

tensión de adherencia en la sección más desfavorable frente 

a este esfuerzo, de manera semejante que para el momento 

flexionante, se calculará para una carga igual al 85% de la 

resultante de las presiones ejercidas por el terreno contra 

la superficie de apoyo situada delante de la sección consi

derada: 

V= (0.85)(280)(115)(1.77) 48,444.90 Kgs. 

El esfuerzo cortante será: 

V = (126 +
2
280)(77) (l. 74 ) 27,197.94 kgs. 

El esfuerzo cortante admisible segün el A.C.l. 318.71 

es: 

0.50 Vc 6.62 Kg/cm 2. 

Si la tensión cortante admisible es 6.62 kg/cm2 , el e~ 

pesar que se necesitará para resistir el esfuerzo cortante 

será: 

V • 27jl97.g4 = 36.23 cms. 
V7liO (6. G2 (O. 9) (126) 

El valor correspondiente para d es el correspondiente 

a la capa superior del armado. 

El momento flector que se constderarfa para obtener el 
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acero necesario será el 853 del obtenido anteriormente (mo

mento máximo actuante) . 

• ~ M = (0.85)(3'277,155) = 2'785,581.70 kg./cm. 

,',As M 2' 785 ,581. 70 60.18 cms 2 . 
~ (1400)(0.870)(38) 

La tensión adn1isible de adherencia es: 

)J•3.2~ 
o 

:, ~o = 
)J j d 

(3.2)(13.23) 
l. 91 

22.17 kg/cm2 

40,444.90 = 66.10 cms. 
'(22.17T( o. 87) ( 38) 

Llevará 18 varillas del No. 6 (diámetro de 19.1 mm) en 

dos direcciones. (Ver figura 1'c 11
) 

u = 
ió o 

48,444.90 21.31 kg/cm 2(22.17 kg/cm2 
(6 8 • 7 6 ) ( . 8 7) (3 8) 



r- ~-----------, 
1 16 ~ No.6 de 2.70 mts. 1 
1 de 1 ongi tud en 2 di rece io1 ~s 

1 

cms. 

-Ki•~~~~2_._BO~c_ms_·~~~~~.¡-

t 

2.00 cms. 

t0.44 cms. 

:f:.. 7 cms. 

64 
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IV. CALCULO Y DISEÑO DE ZAPATAS RECTANGULARES 

Este tipo de zapatas se adopta cuando las limitaciones 

de espacio obligan a hacerlo, o en los casos en que los so

portes tie11en u11a sección transversal rectangular muy alar-

gada. 

Para estos casos el procedimiento es similar al de las 

zapatas cuadradas y el acero que se dispone paralelamente -

al lado mayor se distribuye uniformemente a lo largo de la 

correspondiente anchura (la dimensión menor). Al colocar el 

acero paralelamente a la dimensi6n menor, habrá que consid~ 

rar que el esfuerzo ejercido por el soporte contra la zapa-

ta se hallará n1§s concentrado hacia la zona central de ésta. 

Por lo tanta. la curvatura de la zapata será acusada 0 1 lo 

que es equivalente, el momento flector por metro lineal se

rá mayor en la zona situada inmediatamente debajo del apoyo 

decreciendo a lo largo de la dimensión mayor al considerar 

puntos cada vez más alejados del soporte. Es esta la razón 

de colocar mayor cantidad de acero en la zona central de la 

zapata. 

Según el código del A.C. l., deber~ considerarse en rel!!_ 

ción con el acero paralelo al lado menor de la zapata una -

fracci6n del mismo que se calcula: 

Sección de acero en la franja de anchura (B) 2 
Seccion total de acero paralelo al lado menor S+T 
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B = franja con ancho igual al lado menor de la zapata 

centrada con relación al eje de la columna. La fracción de 

acero calculada se deberá distribuir uniformemente a lo la~ 

go de la franja {B). El resto del acero se distribuirá uni-

formementa en las zonas extremas de la zapata. 

= cociente de dividir el lado más largo de la zapata 

por el más corto. 

En este diseño se encontrarán las caracterfsticas nec~ 

sarias de una zapata rectangular que soportará una carga de 

225,000 Kgs., transmitida por una columna con sección de 40 

X 80 cms., el acero por utilizarse en dicha zapata será es

tructural con f s = 1400 Kg/cm 2 ., y el concreto tendrá una 

f ' c = 160 Kg/cm 2 . La fatiga del terreno es 2 Kg/cm2 . 

Consideraré que el peso de la cimentación es el 15% de 

la carga trasmitida por la columna. 

w zapata= (225,000)(0.15) 

225,000 + 33,750 = 258,750 Kgs. 

33,750 Kgs. W total 

La superficie de apoyo necesaria de la zapata para re

sistir la carga inducida será: A = ; = 258~750 = l29,375cm~ 

El dimensionamiento de esta zap,ata se efectuará de ma-
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nera que sus lados sean proporcionales a los lados de la c2 

lun1na rectangular: Suponiendo a = 2.55 n1ts., se tiene que -

• 40 
:so 

2.55 
-b-

. b = 5.10 mts. (Ver figura "a") 

Por lo tanto la superficie de apoyo será: 2.55 x 5.10= 

13.02 mts 2 = 130.050 2 cm . La presión necesaria para contra-

rrestar la carga ejercida por la colurnna será de: F 

225,000 = J.73 Kg/cm 2 . < 2 l:g/cm2 . 
130,050 

.,, 
:>: 

"' "' 
"' 
" "' 

"' "' 
"' 

p 
A 
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OISEílO POR MOMENTO. CLARO CORTO. 

El mamen to resistente es: M = 1/2 fe k j b d2 y tene--

mas: fe = so Kg/cm 2 n = 12 fs = 1,400 Kg/cm 2 . 

r = fs J, 400 = 28 k = n 12 = O.JO 
1C so- n+r 12+28 

1- k = 1- 0.3 = 0.9 
J -3-

Mr= (1/2)(50)(0.3)(0.9) bd 2 = 6.0227 bd2 

El ntomento actuante es: {ver figura "a 11
) 

M= (215)(255)(107.5)(1.73)= 10°196,079.38 Kg/cm., igualando 

se tiene: 6.0227 bd 2 = 10°196,079.38 Kg/cm tenemos:b=255 ans. 

d= d JO' 196,079.38' = 81.48 cms. 
V (6.0227)(255) 

OISEílO CORTANTE. 

Suponiendo un peralte d= 85 cms. y con base en la fig~ 

ra "b" se tiene: a = 80 + 2 (.42.5) = 165 cms. = b; e = 40 + 

2 (42.5) = 125 cms. = d; bo = a+b+c+d = 580 c_ms. (esto del 

c6digo del A. c. l. para la consideración del cortante.) 

El cortante se considerará de acuerdo al área ashurada: 

V= [(sio)(255) - (165)(1250 (J.73)= 189,305.25 Kgs. 

El cortante unitario·es: 

V = V 189,305.25 = 3.84 Kg/cm 2 

bO<I (580) [85) 

v permisible = 0.5 {"f7? = 6.32 Kg/c~ 2 / J.84 Kg/cm 2 • 



As M • 10°196,079.38 = 95.20 cm 2 . 
"i'SJd ( 1400) (O. 9 )( 85) 

As mln = 0.002 bd = L0.002)(255)(100) = 51 cm 2 . 

r& 34 ¡!No. 6 = 97.54 cm 2 . 

ADHERENCIA. 
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lleva-

(255)(215)(1.73) 94,847.25 kgs. (de acuerdo a la fig~ 

ra 11 a"). 

V 94,847.25 = 6.08 kg/cm 2 . 
~ (204)(0.9)(.85) 

3.2 fCS' = 21.19 kg/cm 2 ) 6.08 kg/cm 2 . 
o 

CLARO LARGO: DlSEílO POR MOMENTO. 

permisible 

M actuante = (510)(107.5)(53.75)(1.73) = 5°098,039.69 kg.cm. 

As= 5'098,039.69 47.60 cm 2 . As mln.= (0.002)(510)(85)= 
( 1400 l (o. 900 l ( 85) 

86.7cm 2. 

31 ¡! No. 6 = 88.97 cm 2 . 

ADHERENCIA. 

V= (510)(107.5)(1.73) = 94,847.25 kgs. 

V __ j_d_ 94,847.25 = 6.66 kg/cm 2 ( 21.19 kg/cm2• 
(186)(0. 9)(85) 



510 ans. 

lf 80 cms 

I40 ans. 
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10 ans. 
1'85 ans.,,~ 

•
8
iª"s·l 5 ~ No.ó . 21 ~ No.61' 5 ~ No.6~ 1 

@ooZo@ooQoqo ooaootfUCl........Q_~1 
1 cms. 

I 127.5 cms. I 255 Tis. I 127.5 cnis;.¡ 
• liil • 11. • 

La distribución del acero en el claro largo se efectuó 

segGn lo enunciado al principio de este capttulo, es decir, 

de la siguiente manera: S 510 = 2.27 
fil 

Se ce i ón de acero en la franja de anchura (13) 2 2 = 2 
88.97 (As) STT 2+l 3 

La sección de acero en la franja de anchura (B) es de -

59.31 cm 2 • 

21 ~No. 6. Sección que se distribuirá uniformemente. 
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El acero restante, 10 ~No. 6, se distribuyó uniformemente 

en las zonas extremas. 
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V. CALCULO Y DISEÑO DE ZAPATAS EXCENTRICAS 

Este tipo de zapata resulta cuando la carga actuante -

sobre la columna, no coincide con el centro geométrico de -

su zapata; es decir, cuando la columna trabaja a flexi6n y 

comprensión. 

En estos casos la reacci6n del terreno tiende a volcar 

la columna hacia el exterior originando una tensi6n que de

berá resistirse mediante un tirante. 

Ejemplos de estas zapatas son las que resultan en ci-

mentaciones de arcos, pilares de p6rticos o de columnas ad~ 

sadas a paredes medianeras, que es el ejemplo que describo 

a continuaci6n: 

Datos: Es una columna con secci6n de 30 x 30 cms., que tran~ 

mite una carga de 20,000 kgs. 

La fatiga que puede resistir al terreno es de 4 kg/

cm2 • F. 

Se utilizara concreto de f'c • 210 kg/cm2 . 

Acero con fs 1400 kg/cm 2 . Las constantes para es-

tos materiales son las siguientes: 

n • Es 2'100,000 
1,000 f 1 c (1,000) (210) 

r • fs 1400 14.74 
Te !i5 

fs 95 kg/cm 2 

0.404 
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1 - k = 1 - o.4o4 o.865 3 -3-

r( n+r) 
10 0.0137 

(2) (14. 74)(10+14. 74) 

k = 1/2 fe k = (1/2)(~5)l0.404)(0.865)= 16.61 

La carga que actúa sobre el terreno será: 

p = transmitida por la columna - - - - - - - -20,000.00 kgs. 

Peso de la cimentación= 10% P= (0.10)(20,000) = 

P = Carga total = 

2,000.00 kgs. 

22,000.00 kgs. 

Debido a la excentricidad que existirá en la base se -

originará una flexión y una compresión, por lo tanto, para 

fijar el área de apoyo que es necesaria tomaré una tensión 

inferior·• la máxima admisible del terreno. Por lo tanto -

adoptaré F = 1.5 kg/cm2 . 

. • A • ! • 22,000 • 14,667 cm2 

F l. 5 

Considerando un ancho para la base de 120 cms.= a se tiene: 

a X b 14,667 cm 2. a = 120 cms ... b = 14,667 = 122.23 cms. 
---r20 

se tomará a l. 20 mts. b = l. 50 mts. 

Como se mencion6 anteriormente, la cimentación estará 

afectada por µna carga axial y un momento flexionante. Va-

liéndonas de 'los principios fundamentales de la estática P.!?. 

demos descomponer la carga y el par? momento flexionante -

en una fuerza única actuando a una d.istancia 11 e 11 (excentrici-

dad). 
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1 
¡M...._ __ .. 

El punto de aplicación de la fuerza P se encuentra en el 

eje de la columna a 30 = 15 c1ns., del borde a una distancia 
2 

del centro: 

e • 120 - 15 • 45 cms. 
-2-

Suponiendo dos fuerzas iguales a P y de sentido opuesto a-

plicadas en el centro de gravedad de la base, la fuerza P -

originará una con1presiór1 unifor1ne. 



75 

Fe= f.= 22,000 = 1.22 kg/cm 2 ., y el par P r. e, origina 
A \IT6Tif55} 

las siguientes tensiones de flexión: 

M 

F = M e en donde: 
-l-

momento flexionante = Pe 

carya total transn1itida al terreno 

e = excentricidad 

n101ílento de Inercia de la secci6n de la zapata. 

distancia del centro a la fibra más alejada en el lado 

menor. 

22,000 Kgs. 

e = 45 cms •.. M = Pe= (22,000)(45) = 990,000 kg/cm. 

ba 3 = ( 150) ( 120) 3 

T2 12 
21'600,000 cm 4 • 

e = a = 120 = 60 cms. 
2 -2-

Las 

li 
. l. 22 

Fr= ! (990,000) (60) = 2.75 kg/cm 2 

21
1
600. ººº 

tensiones máximas sobre el terreno serán: 

F = p ! Me = l. 22 ! 2.75 F+ = 3. 9 7 kg/cm 2 • 
A 1 

kg/cm 2 • =-1.53 

El diagrama de tensiones según la dirección del lado ffi,!t 

nor de la base es el siguiente: 

3. 97 X= o. 72 mts. 
1.53 

( 1-X) 3.97 • 1.53 X 3.97 

1.61 + 4.55 X • 5. 50 X • 

H ---=4.55 • o. 72 
1.20 Mts . l.53~/cm2 6.15 
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Para calcular la secci5n de la zapata segQn el mencio

nado lado menor, deberá considerarse la parte del diagrama 

de tensiones comprendida entre el pafio de la colum"a (cd) y 

el eje neutro (ef). (parte ashurada de la figura siguiente) 

l. 53 Kg/cm2 

La resultante de estas tensiones (Q) será: 

o1 (cd ; ef h) (l/2)(Fc) = (30; 114 142 ¡1 (1/2) (1.22) 

1,844.64 kgs. 

Fuerza que estará aplicada en el centro de gravedad del tr~ 

pecio ashurado cuya distancia 11 d11 a la secci6n cd es: 
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M1 =(l,844.64) (25) = 46,116.00 Kg-cm. 

Para la consideración del lado mayor de la zapata se toma -

la tensión media entre el borde exterior y el eje neutro -

(g,k,i ,j) suponiendo que esta tensión está repartida en las 

superficies (k,c,e,h,g) y (1,d,f,j,i). 

F máx = 3.97 = 1.985 kg/cm 2 
-2- -2-

Las áreas (k,c,e,h,g) son: 

A= área i,j,h,g, menos área de la columna, menos área del 

trapecio c,d,f ,e. 

At= (72)(150)-(30)(30)-(30+114)(42). 6,876 cm 2 . 
2 

La resultante aplicada en el centro de gravedad de la supe~ 

ficie i,j,k,g tiene el siguiente valor: 

Q2 •1!..J!l§l (l.985) = 6,824.43 kgs. 
2 

La distancia de Q2 a la sección k,c puede considerarse en -

igual forma a la encontrada para Q1 . 

• • d = i2.Q1 (2)(72) + 30 = 34.12 cms., y el momento produ-
3 30 + 72 

cido es: 

M
2 

• (6,824.43)(34.12) = 232,849.55 kg-cm. 

CALCULO DE ALTURA OE LA ZAPATA. 

M mh.=232,849.55 Kg-c1n. fs = 1400 kg/cm 2 . fc=95 kg/cm 2 F"c= 

210 kg/cm 2 .. k= 16.61 j= 0.865 

d -~ ~b \ = 
232,849.55'. 

(!6 .61 )(120) 
10.81 cms. 
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Para verificar el cortante supondré una d= 20 cms., ya 

que como es sabido, en la mayoria de los casos de zapatas.

el peral te obtenido por el cortante predomina sobre el obt.!l_ 

nido para el momento. 

El valor del cortante máximo estará a una distancia d 
2 

de la cara del apoyo. 

La fatiga real a que est~ so1netido el terreno es: F= P 
A 

-~r1.~ 1 1~ 60 cm • 

l~ 
F= 22.000 = 1.22 kg/c1112 .z1.50 kg/c1112. 

TI50f{T20) 

V= (1.22)(120)(60) = 8,784 Kgs. 

El cortante unitario actuante es! 

v= V 8,784, Kgs. = 4.23 kg/c11i2. 
llTd (120)(0.865)(20) ~QJ]L.__h 

El permisible es 0.5 ,jf'C'= (0.5) ([2üi) = 6.24 kg/cm2 . 
• 2 2 
.. 6.24 kg/cm . > 4.23 kg/cm • 

As= M 232,849.55 = 9.61 cm2. 
~ (1400)(0.865)~ 

Llevará 10~ llo. 4 con área de 12.7 cm2.) 9.61 c1112 (CLARO CORTO). 

Checando por adherencia se tiene: 

U = V = 10 varillas del llo. = 10 x 3.98 = 39.80 cms. 
~ 

U= 8,784 = 12.76 kg/au2. 
139.80ítü.llmf2üí 

U pennisible= 3.2 .¡ f'c = ~· 36.51 kg/cm2 / 12.76 kg/cm2. 
o 1.27 

Considerando un recubrimiento de 10 cms., se tiene una altura total P! 

ra la zapata de: d + recubrimiento = 20 + 10 = 30 cms, 
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ESTA rrns NO DE!E 
SHfü OE !.A füBLIOTEC~ 

En claro largo se 11eccsita: 

As M 46,116.90 1.90 cm 2 . 
fs j d (1400)(0.865¡(20) 

As rnln.• 0.002 bd • (0.002)(150)(20) • 6.00 cm 2 . 

• •• Llevar~ 5 ~No. 4. 

~-

¡, 1 
~ No.4 cada 20.00 cms. c.w.c. 

~ 10,~ No.4 cada 15.56 cms.c.a.c. 

10-->1-
.¡. 1.20 mts. 

(_ - -- ---

o = ..... 
/ 

] 
_,._ _ __.o1_.2~o_n_1t_s. ___ ~llo.4 cada 27.50 e•~-------..-· 



VI. CALCULO Y DISEÑO DE ZAPATAS MULTIPLES PARA 

VARIOS SOPORTES. 
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Zapatas que son precisas cuando dos o varios soportes 

soportan fuertes cargas y que debido a su proximidad no 

existe espacio suficiente para zapatas aisladas. También 

son necesarias cuando. la cara extrema de una de las colum--

nas exteriores coincide, o queda situada cercana al lindero 

y que la utilización de una zapata aislada centrada. bajo el 

apoyo obligará a rebasar el límite de propiedad. Para casos 

así es posible proyectar una zapata para la columna exte- -

rior y la más cercana a ~sta, de manera que el centro de --

gravedad de las superficies de apoyo de la zapata coincida 

con el punto donde pasa la resultante de las cargas en las 

columnas para así lograr distribución uniforme de las car-

gas del terreno. La planta de este tipo de zapatas puede -

ser rectangular o trapecial. 

Se adopta esta Qltima forma cuando las cargas en las -

columnas sean de magnitud diferente o cuando la zapata no -

se pueda prolongar más allá de la columna más cargada. 

Las de forma rectangular son adecuadas cuando la colu!!! 

na es interior o para las exteriores cuando la columna si-

tuada al borde del terreno por construfr se encuentre resi_i 

tiendo la carga más ligera y se pued:a prolongar la zapata -
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más allá de la columna interior toda la longitud necesaria. 

Como aplicación de esto efectuará el cálculo y diseño 

correspondiente a una zapata que sea común para dos pilares 

Interiores cuyos datos son los siguientes: 

Columna A con sección de 0.70 x O.SS mts., soportando carga 

de lSS,000 kgs. 

Columna B con secc16n de O.SS x O.SS mts., soportando carga 

de 110,000 kgs. 

Separación entre columnas = 3.30 mts. 

Fatiga admisible del terreno • F = 2.5 kg/cm 2. 

Fatiga admisible del concreto • f'c = 210 kg/cm 2. 

Fatiga admisible del acero = fs = 1400 kg/cm2 . 

Debido a que en el sentido transversal la losa es de -

mayor ancho que las columnas, debajo de éstas se colocarán 

nervios en este sentido. El objeto de esto es que la carga 

se reparta y que actúe en toda la anchura de la losa. 

El peso de la cimentación se considerará el 6% de la -

carga que soportan las columnas. 

Pl (0.06)(15S,OOO.+ 110,000) = 15,900 Kgs. 

Pt 155,000 + 110,000 + 15,goo = 280,900 Kgs. 

El lrea de apoyo necesaria será: 



A• P • 280,900 • 112,360.00 cm 2. r -2-.-5-
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Se adoptará una secci6n de 5.50 x 2.20 mts., resultado 

de varios tanteos previos. 

OISEílO DE LA ZAPATA EN SENTIDO CORTO. 

La carga por metro lineal en el nervio bajo la columna 

A será • 155,000 • 70,454 Kgs. 
2.20 

La carga por metro lineal en el nervio bajo la columna 

será • 110,000 • 50,000 Kgs. 
2.20 

El n1omento actuante se calcula en la secci6n que pasa 

por la cara exterior de la columna, cuyo valor será en el -

caso más desfavorable para la columna A. 

~-~~~~~~.!1...!l'1l_Wt.5.-~~~~~~-.i-

-¡.i...tuºJ•wnt~~~~t------->-~3~0~1~11 t~s.__ ____ ~·~14 .... l ....¡l Q-'ll.t.s.-tit-



MA= (70,454)(0.75)1º.:.1.§j_ = 19,815.19 Kg-mts. 
2 

M8= (50,000)(0.825).l..Q..J!ill • 17,015.63 Kg-mts. 
2 
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El ancho de los nervios lo consideraré de 1.20 mts., -

teniendo como base la norma común de asignarles dimensiones 

entre una y dos veces el ancho de la columna. Considerando 

entonces b = 1.20 mts., se tiene el peralte solicitado por 

MA que fue el más desfavorable. 

d = 1 H ' M = l '9 81 , 519 K9- cm. K 
\ kb 

d =! 1'981 519 1 = 31.53 cms. 
\( (l6.6d(l20) 

16. 61 120 cm. 

Sin embargo. para resistir correctamente los esfuerzos 

cortantes será necesario aumentar el valor del peralte a 45 

cms. (Resultado de varios tanteos). 

El esfuerzo cortante critico en una sección a una dis-

tancia ''d'' de la cara de la columna ser~: 

V = (70,454)(.75-.45) = 21,136.20 Kgs. 

El esfuerzo cortante unitario es: 

V • V 
b"J(t ~("""l=z=o 2~¡~(a<-' :~~~~~s~!~~~4~s~¡-= 4.52 Kg/cm

2
( 5 kg/cm. ("v" pennis,i 

ble) 

El área de acero necesario será: 
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As M 1'901,519 36.36 cm 2• 
fs j d (1400)(0.865)(45) 

La sección más desfavorable para el esfuerzo cortante se --

tiene en la cara exterior de la columna y el valor de este 

será: 

(70,454) (O. 75) 52,840.50 Kgs. 

Chequeo por adherencia: 

V U permisible= 0.08 n= 17 kg/cm 2 ., 
~~ j d 

:[
0

= Suma total de perfmetros de las 

barras. 

52,840.50 
(17)\0.065)(45) 

79.85 cms. 

Llevará 12 No. 7 que tienen: 

As = 46.44 cm 2 } 36.36 cm 2 y 

':E·"= 83.64 cm > 79.85 cm a 8 cms. e.a.e. 

DISEílO DE LA ZAPATA EN SENTIDO LARGO. 

La carga por metro, lineal en la zona longitudinal de la za

pata será: 

155,000 + 110,00 = 48,182 Kgs/m. 
5.50 

El momento positivo junto al borde ~xterior de los nervios 

transversales es: 



;Jl 

M (48, 182) (0.50).l..Q._,_lli= 6,022. 75 kg-mt. 
2 

~--------"-=-="----------14 
~~"itl1---~J_. J~O~~Mt~•~·-----1t4 l...llLlfu.-M 
¡p.!il!jM 1 20 114 lt( 1 20 jM-0...SQ¡ 

1 ~ / 
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602,275 kg-cm. 

--IiJ 
·-· ·-·-·-·-· 

El 1nomento negativo en la sección que corresponde al punta 

medio entre las 2 columnas es: 

MA = ( 48, 192) ( 2. 75) 1.hli)_- ( 155, 000 )lll.Ql 
2 2 

73,524 Kg-mt. 

M8= ( 48, 192) ( 2. 75 ).LL.121- ( 110, 000 )lll.Ql 
2 2 

-26 Kg-mt. 

La obtenci6n del peralte se tendr5 a partir del momento 

positivo. 

d ~ k~ '= 275 
1 

12.84 cms. 
Cffo) 

Para el chequeo por corta11tes y adherencia se efectüa 

de manera similar a la de una viga y no coma se ef~ctüa pa-

ra zapatas. Esto se debe a que en el sentido lunyltudlnal -

la losa equivale a una viga de gra~ anchura. 
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El esfuerzo cortante en la sección inmediata a la cara int~ 

rior del nervio transversal es: 

V8 • (48,192)(0.50 + 1.20) - 110,000 28,073.6 Kgs. 

VA• (48,1g2)(0.50 + l.20) - 155,000 = 81,926.4 Kgs. 

En la sección inmediata a la cara exterior es: 

VA· Vs= (48,192)(0.50) = 24,096 Kgs. 

v = V v permisible = 6.3 kg/cm2. b= 2.20 mts. j=0.865 d=? 
ilTd 

v máx. = 81,926.4 Kgs. 

d = V Sl,926.40 = 68.33 cm •.. ht=-75 cms.con rec. = 
VbT (6.3)(220)(0.865) 7 cms. 

As M 602,275 = 72.78 cm2 (para resistir momento -
1SJd ( 14óó)(o. 865)(68.33) positivo) 

. •• Llevará 15 ~No. 8 con área de 76.05 cm2)' 72.78 cm~ 6 cms. e.a.e. 

Ahora checaré las tensiones de adherencia en los puntos de 

in f1 ex i ón. 

Para determinar los puntos de inflexión haré momentos en un 

punto situado a una distancia "X" del extremo izquierdo de 

la losa (.ver figura siguiente). 

ti= (48,l82){X)(X) - 155,000 (X-l.10)• 24,091 x2- l55,000x+l70,500 = o 

24,091 x2 - l55,000x+170,500 = o 

x. b!: ~ = 155,ooo !1/(155,000) 2- (4¡(24,on)(110,5oo) 
2a (2) (24,og1 

• • X = l. 41 Mts. 
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El es fuerzo cortante en ese punto es: 

V• (48,192)(1.41) - 155,000 = 87,049.28 Kgs . 

. :i:= V U = Tensión permisible de adherencia 
"U""Td 

14. 5 

kg/cm 2 . (barras superiores). 

V= 87,049.28 Kgs. 

o. 865 

68.33 cms. 

¿ 87,049.28 = 101.57 cms. 
<,,: (14. 5) (o. 865) (68. 33) 

Llevará 15 ~No. 7 con As = 58.05 cm 2 . y 104. 55 cms. > 
101.57 eros. (acero inferior en cara exterior del nervio 

transversal). 

El acero necesario en la cara exterior del nervia transver .. 

sal será: 

As M M = 602 ,275 Kg-mt. fs = 1400 kg/cm2 . 
1STd 

As 602,275 72.78 cms 2 . 
(1400)(0.865)(68.33) 

• •. Llevará 15 ~No. 8 con As = 76.05 cm 2 .)72.78 cm 2 y 

Chequeo por adherencia: considerando U permisible 

cm 2 • (barras inferiores). 

V = 24,096. ~gs. 

17 kg/-

2' = v = 24,096 40.77: cms. < 119. 70 cms. 
o u-.r-cr- (17)(0.865)(68.33) 
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Cama la armadura longitudinal se coloca baja la transversal, 

el peralte útil en esta sección será superior en aproximad~ 

mente 2.5 cms., al de las vigas transversahs y será par la 

tanto 47 cms., y el acero necesario en la parte infe- -

riar de la sección valdrá: 

As = M M M= (48,192)(0. 75)1Q.,_lli=l3,554 

El 

V . 
~~· 

fs (1400)(0.865)(47) 2 Kgs.mt. 

As = 1'355,400 = 23.81 cm2 • 
56 • 917 

cortante será: 

(48, 192) (0.75) = 36,144 Kgs. 

36 ,144 
(11)(0.865)(47) 

= 52.30 eros. 

Necesita 8 ~ Na. 7 can = 55.76 

As = 30.96 cm
2 > 23.81 cm2 . 

cm. 52. 30 cm. y 
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~: 

3.30 mts. •1 
1 / 

5.50 mts. 



Vil. CALCULO Y DISE~O DE ZAPATA COMUN PARA UN 

SOPORTE EXTERIOR Y OTRO INTERIOR. 

90 

El m~todo de d1mens1onam1ento es an&logo al de una za

pata común para dos columnas interiores. Se considera pues, 

que en sentido longitudinal la zapata equivale a una viga -

con carga hacia arriba aplicada en el claro central entre -

las columnas y en las ménsulas que arrancan de éstos. 

como la viga es más ancha que las columnas, las cargas 

en ellas se distribuyen en sentido transversal mediante ne~ 

vios perpendiculares y la viga principal, colocándose cada 

uno de ellos bajo su columna respectiva. 

Estos nervios no necesitan un peralte mayor que el de 

la losa de la zapata ya que ésta es relativamente estrecha 

y larga y por lo tanto, los momentos cortantes no son de -

gran magnitud en los nervios. 

Por lo tanto, no serán piezas diferenciada~ sino que -

serán únicamente unas fajas transversales a considerar en -

la misma zapata y que se armarán de manera que resistan los 

momentos flectores transversales al igua1 que sus esfuerzos 

cortantes. 

El ancho efectivo de estos nervios es mayor que el de 
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las columnas pero no mucho, ya que la carga actuante en él 

se deberá repartir según una ley uniforme a lo largo de to

do su ancho. 

Esta anchura efectiva se considerará igual a la de la 

columna, aumentada por cada lado de la misma una faja cuyo 

ancho sea igual a la mitad de la anchura de la columna o ª!!. 

mentada en el semi espesor de la zapata, tomándose el menor 

de estos valores. Lo anterior se tiene suponiendo que la --

carga debida a la columna se reparte en el interior de un -

haz limitado por 2 rectas que pasen por los bordes interio-

res de la base de ella y formen ángulos de 30º con la verti-

ca l. 

Los datos para el proyecto de una zapata de este tipo, 

son los siguientes: 

Columna exterior de 30 cms.x45 cms. soportando una carga PJ 

70,000 Kgs. 

Columna interior de 30 cms.x 45 cms. soportando una carga -

P2 = 52,000 Kgs. 

La distancia entre columnas es de 3.50 mts. e.a.e. (ver fi

gura). La carga aJmisible del terreno es de 1.5 kg/cm2 • 

Se utilizará concreto con f'c = 210 kg/cm2 • 

Se utilizará acero con fs = 1400 kg/cm 2 . 
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70,000 Kg. 52,000 Kg. 

~ o}o Mts. 3.50 Mts. ~ola lts. 

lt-JI o. 30 Mts. K-+!0.30 1 ts. 

Peso de la zapa ta (0.10)(75,000+52,500)= 

12,750 Kgs. 

Pt = P1 + P2 + Pe= 75,000 + 57,500 + 12,750 = 140,250 Kgs. 

Area de sustentación = PT = 140,250 
-F- 1.5 

93,500 cm2 

Para tener una presión uniforme en el terre110, el cen-

tro de gravedad de la superficie de apoyo debe coincidir -

con el punto de intersección con dicha superficie de apoyo 

de la 11nea de acción de la resultante de las cargas actua~ 

tes en las columnas. 

La resultante de estas cargas quedará localizada a la 

distancia siguiente: 



70 ,000 Kgs. 52 ,UUO Kus. 93 

l l M1!=0 (52,000)(x) - (12,750)(x-1.75) 

- (70,000)(3.50 - x) 

.. x = 2.01 mts. 

La longitud de la zapata deberl ser: 

(2)(2.0l+0.15)= 4.32 mts. 

ab = 93,500 cm2 . a= 4 50 cms. 

{ ~I 

Se adopta una longitud de 4.50 -

mts. y la anchura necesaria será: 

b = 93,500=2.0B mts. 
~· a = 4.50 mts. 

b = 2.10 mts. 

:¡ 
·¡-¿'. 

~ 
•/. 

H~ 3.50 m;!;_·---t.·~6 

~[ rf 
~ 

4.50mts. 
~ 
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OISEílO EN SENTIDO LONGITUDIHAL. 

La presión total ascendente por metro lineal es: 

12~ 5 goo = 27, 110 Kgs. 

El máximo momento flexionante negativo en la zona entre 

las columnas en la sección en donde el esfuerzo cortante es 

cero. (distancia x de la figura siguiente). 

'\~.o:¡o 

V1= (27,110)(0.85) 23,043.50 Kgs. 

Vz= (27,110)(1.15) - 70,000 = JB,823.50 Kgs. 

M = 
2 

(27,110)(4.2) - 70,000 = 43,862.00 Kgs. 

(zl,110)(3.65)(3.65) - (52,000)(J.50 - (70,000) -z--
( O. l 5) = 11,913.51_ Kg-mt. 

(27,110)(3.35)(3.35) - (52,000)(3.20) = 12,279.01 Kg-mt. 
-2-



V = O = (27,llO)(X) - 52,000 X = 1.92 m. 

M = 
X (27,110)(1.92)(1.92) - (52,000)(1.92-0.15) 

2 
42,070.00 Kg-mts. 

M3= (27,110)(0.3)(0.15) - (52,000)(0.15) • 6,580.05 

Kg-mts. 

Oiseílo por momento: K = 16.61 

.d=~J 4'207,000 
~kb (16.61)(210) 

34. 73 cms. 

El ancho del nervio transversal bajo la columna interior 

será: 
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(30) + (2 X 15) 60 cms. El esfuerzo cortante se compr~ 

bará para el borde interior -

del nervio. 

Con base en la figura anterior se tiene que: 

Vc1= 38,823.5 - (27,110)(0.15)= 34,757 Kgs. (columna inte-

rior) 

De acuerdo a lo anterior, el ancho del nervio transver. 

sal bajo la columna exterior será 30 + 15 4 5 cms. , y e 1 -

esfuerzo cortante en el borde interior de este nervio será: 

Vc 2• 43,862 - (27,llO)l0.15) = 39,795.50 ,Kgs. 

En sentido longitudinal, la zapata equivale a una viga 

en que el valor de la relación canto"luz es del mismo orden 

que en las vigas comunes. el valor del esfuerzo cortante a~ 



misible se tomará de 6 Kg/cm 2. 

Diseño por cortante: 

V = V 
'jj""""Jd 

V 
VbT 

d = 36.5 cms. 

39,795.50 
(6) (210) (o. 865) 

rec. = 8.5 cms. 

36. 51 cms. 

45 cms. 

Acero necesario para resistir el momento negativo: 

As = M 4'207,000 = 95.18 cms. 
fsJd ( 1400) (O. 865) (36. 5) 
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Las secciones más desfavorables de estas barras en re-

lación con la adherencia están situadas en el borde inte- -

rior de la columna extrema y en el punto de inflexión. 

En nuestro caso está en el borde interior de la colum-

na extrema y tiene un valor de: 

Vb• 43,862 Kgs. El esfuerzo de adherencia permisible es 14 

kg/cm 2. (barras superiores) 

u = __ v,,_..-- V 43,862 99.23 cms. 
(14)(0.965)(36.5) 

Llevará 10 No. 8 a cada 10.5 cms., e.a.e. 

Para el voladizo de la viga longitudinal que va más 

all& de la columna interia~ se necesita la siguiente área -

de acero: 
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As 1'191,351 
(1400)(0.865)(36.5) -

26.95 cm 2 • 

La sección desfavorable en cuanto la adherencia se lo-

caliza en la cara de la columna cuyo valor del cortante es 

(27,110)(0.85) = 23,043.50 Kgs., y la tensión admisible de 

adherencia es 17 Kg/cm 2 (barras inferiores) . 

.'. ~ = V ·~~~2_3.,.,~º~4~3~·~5~0~~- = 42. 93 cms. 
u~ (17)(0.865)(36.5) 

Llevará 10 ~ No. 6. 

DISEÑO DEL NERVIO TRANSVERSAL BAJO LA COLUMNA INTERIOR. 

La carga total por metro lineal ejercida en el nervio por -

el terreno es: 

70,000 • 33,333 Kgs/m.l. 
--z.ro 

El momento flexionante en una sección que pase por el borde 

de la columna interior es: 

M = (33,333)(0.80)(0.80) 
-2-

l0,666.56 Kg-mt. 

El ancho del nervio se considera de 0.60 mts. y el peralte 

necesario será: 

dlkMb'= \10,666.56' 
\l1l6. 61 )(60) 

32.72 cms. 

Debido a que el acero transversal se coloca sobre el -
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longitudinal, el peralte real disponible será el obtenido -

en el diseño en sentido longitudinal menos el diámetro de -

las barras, es decir, 36.50 - 1.91 = 34.59 cms., y el acero 

necesario será: 

As • 1'204,155 • 28.48 cm 2. 
(1400)(0.865)(34.59) 

El cortante que pasa por la cara de la columna es: 

(33,333)(0.80) = 26.666.40 Kgs. 

~> 26,666.40 
(17)(0.865)(34.59) 

= 51.95 cms. 

Llevará 10 #No. 6, colocadas en el interior del ancho 

efectivo del nervio. 

DISEílO DEL NERVIO TRANSVERSAL BAJO LA COLUMNA EXTERIOR. 

El ancho efectivo como se vio anteriormente, para este 

nervio transversal de la columna exterior fue de 30 + 15 = 
45 cms., y el proceso de diseño es similar al anterior, por 

lo tanto, la carga total por metro lineal ejercida por el -

terreno en el nerviO es: 

52,000 
2.10 

24,761.9 Kgs/m.l. 

El momento flexionante en el borde de la.columna exterior -

es: 

M • (24,761.9)(0.85)~ • 8,945.24 Kg-mt. 
·2 

El peralte necesario será: 
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d = 89 4 '5 2 4 
·!(16.61) (45) 

34.59 cms. 

El peralte efectivo ser~ según se vio a11tes, de 34.91 cms., 
asi pues el acero necesario es: 
As 894,524 = 21.16 cm 2 . 

(1400)(0.865)(34.91) 

El cortante en la cara de la colum11a es: 

V= (24,761.9)(0.85) = 21,047.62 Y.gs. 

21.047.62 

( 17) (o. 865) ( 34. 91) 

Llevarl 8 • No. 6. 

R M A O O. 

41 cms. 

~ O. 60 M 0 
_[

-·- rec.:8,5 c..ms. 

rte. =a.~l~;¡¡¡¡¡~~~~~g!.':!d!k.ll~~---~~~~ 
~~..Q.J~í-~---'2~·~90"--"'111~ts,___~ 

lf------------"-..:i"D_jJl.'-"-----
10 • No.6 
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Vil!. CALCULO Y DISEÑO DE ZAPATA DOBLE ARRIOSTRADA 

En este tipo de zapatas, la exterior se dispone excén

tricamente con relación a su soporte correspondiente. con -

el objeto de no rebasar el 1 indero del terreno. Esta dispo

sición origina una distribución desigual de la carga unita

ria en el terreno ade1115s de una tendencia de basculamiento 

de la zapata. 

Para evitar los efectos mer1cionados, se enlazan esta -

zapata y la interior más próxima por mediación de una viga 

llamada de arriostramiento. 

Para que la carga ejercida en el terreno por las zapa

tas sea uniforme e igual, se deben proporcionar las áreas -

de sustentación de ellas. Para lograrlo, también será nece

sario que el centro de gravedad de la superficie conjunta -

de las dos zapatas coincida con el punto de aplicación de -

la resultante de las fuerzas que actúan en las columnas. 

Con respecto a la viga de arriostramiento, es normal -

construirla de manera que ésta no apoye directamente en el 

terreno. 

Para la resolución de este tipo de zapata consideraré 

los siguientes datos: 



..., 
e ..., ,_ 

' p 

l 
SOLUMflA EXTERIOR 

COLUMlll\ llHEl!!OR 

------.¡-

i: P • 70,000 Kgs. P' • 100,000 Kgs. 
:::; 

Secci6n columna exterior: 30 x 50 cms. 

Secci6n columna interior: 50 x 50 cms. 

Separaci6n entre colu11111as: 5.00 111ts. 

Fatiga del concreto f'c • 210 Kg/cm 2 . 

Fatiga del acero Fs ·• 1400 Kg/cm 2. 

Carga admisible del terreno • 2 kg/cm 2. 
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Suponiendo que el peso de la cimentación será el 6% de 

la carga total y que la tt·ijbe de arrioslramlento tenga ur1 -

peso propio de 1,000 kg/m.l., se tiene que el ~rea de sus--

tentación necesaria ser~ : 
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Pt= (P + P')(l.06) (70,000 + 100,000) (1.06)· 

Pt= 180,200 Kgs. 

F= P A = P 180,200 
A F 2 

90,100 cm 2. 

El centro de gravedad de las cargas de las columnas estará 

localiza~o en: 
1 f 0,000 Kg. 00 Mts 100,000 Kg. .f:I 

A{_·-·-·--·-·¡-·-·--·JrB • 1 

! "" i ~ . 
R 

o 
R - 70,000 - 100,000 .. R= 170,000 K9S· 

(100,000 x 5) - R (x). · .x= 2.94 mts. 

Será necesario efectuar algunos tanteos con objeto de 

distribuir el área de sustentación requerida (90,100 cm 2),-

para resistir las car-gas transmitidas por las columnas, en

tre la requerida para ambas zapatas de manera que el centro 

de gravedad de las dos coincida a la distancia 11 x" de 2.94 

mts. 
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R1 Area total de sustentación necesaria. 

RA Area de suste11tación necesaria ¡Jara la zapata ex

terior. 

R8 Area de sustentación necesaria para la zapata in

terior. 

90, 100 cm 2. 

Suponiendo que la zapata interior es cuadrada de 2.40 

x 2.40 mts., y que la exterior es de 1.40 x 2. 30 mts., ten

dr§n las siguientes áreas de suste11taci6n: 

te: 

RA 140 X 230 32,200 

RB 240 X 240 57,600 

RA + RB = B9, 800 cm 2 , = 

\.B./ ;.\, 
50 cms. f i .( 

cm 2 . 

cm2 . 

90, 100 

.i. 2 40 

1 
1 
i 
i 

>!-
-ti-

cm 2 . 

Encontrando el centro de gravedad se tiene lo siguien-



,. 
MA (RT)(x) - (3.22)(0.70-0.15) - (5.26)(5) 

RT 89,800 cm 2 = 8.98 111
2

• 

x = 3.02 mts. J 2.94 mts. 

llo sirve. 
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Efectuando otro tanteo y considerando 2.15 x 2.15 mts. 

las dimensiones de la zapata interior y 1.80 x 2.45 mts., -

para la exterior, se tiene lo siguiente: 

1 
j 
1 
i 
i 
i 
i 

A 

/ 

¡.__ ___ z....--1 
.L ...... u.. _____ Li 

RA=4.41 m2 

~.80 mt:+r 

-11º· 7;¡_ 

RA ). 80 X 2.45 

RB 2. 15 X 2. 15 

RA + Ro 4.41 + 

MA RT (X) - RA 

•X 2.92 mts. 

Por lo tan to, se 

sienes. 

~ 2.!ómts. ~ 

4. 41 1112. 

4. 6 2 m2. 

4.62 = 9.03 2 m 

(o. 75 i RB ( 5) 

"' 2.94 m ts. 

consideran como 

o 

correctas estas dimen. 
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CALCULO DE LA VIGA DE ARR!OSTRAM!E~TO. 

Para poder calcular los momentos y esfuerzos cortantes, 

será necesario encontrar las magnitudes de las solicitacio

nes y de las reacciones; por lo tanto, se necesitara er1con

trar el valor de las presiones ejercidas por el terreno pa

ra cada zapata (RA) zapata exterior, y (R 6 ) zapata interior. 

(Ver 1 a 

w =peso trabe= 1.00 ton./m.l. 

M6= P (5.00)+ !.00(5zl5) - RA(5.!5-0.91J) 

M8= 350.00 + 2.58 - 4.25 RA 

.. RA = 352.58 = 85.5 ton. 
4.25 

Fy= 70.00 + 100.00 +(l.OOx5.40)-8~.5 - Ra 

R8= 175.40 - 85.5 = 89.90 ton. 

El moP1ento n1fiximo en la viga arriostrada serJ donde el \ 
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cortante es cero. Se tendrá por lo tanto lo siguiente: 

La carga del terreno de la zapata exterior sobre la trabe -

será: 85.5 = 47.5 ton./m.l. 
l:Bo 

V = 70-lx+47.5 x= 46.5 x= 70 

El momento en esa secci6n será: 

x= 70 
46.5 

l. 50 mts. 

M máx 70(1.50-0.15) - 1.0(1.50) + 47.5(.1.:.iQ)= 42.14 Ton/m.l. 
-2- 2 

M máx x= 4 '214 ,000 Kg-cm. 

Diseño de la Trabe: 

Suponiendo una b = 60 cm. 

d =¡ M ' K = 16.61 para f'c 
' kb 

Sustituyendo: 

210 kg/cm 2 • fs 

· d = .1 4 '214 ,0001 = j4•214:000'· = ,j--.\228\ = 65 cm. 
~ 16.6lx60 \ 996.60 

1400 kg/ cm2 • 

Se tomará un recubrimiento de 10 cm. y por lo tanto la sec

ción será: 

b = 60 cm. y t = 75 cm. 

Acero: As = M J= 0.865 para las mismas condiciones. 
fS"J'd 

Sustituyendo: 

As 4'214,000 = 4'214,000 
78,715 

53.53 cm 2. 
1400x0.86Sx65 ~ 

El cortante en la cara del apoyo será: 

V= 70 - l(0.30) + 47.5(0.30) V= 56.05 tons. 56.050 Kgs. 
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Adherencia: U perm.= 14 kg/cm 2 j= 0.865 d= 65 cm. 

:§~= V 56,050 = 71.22 cms. = per!metro barras. 
u--JCi 14x0.86Sx65 

11 ~ No. 8 proporcionan As= 55. 77 cm 2 > 53.53 cm 2 . 

perímetro = 8xll= 88 cm> 71. 22 cm. 

Como el momento flexionante en la trabe arriostrada va 

disminuyendo conforme va llegando la sección a el apoyo, 

siendo cero al 1 legar a él, se podrá suprimir parte de la -

armadura en donde no sea ya necesario; entonces podremos -

cortar la mitad del acero donde el momento sea igual a la -

mitad del máximo calculado. O sea: 

M máx.• 42,140 kg-m ~ = 42
2

140 = 21,070 K-m. 

La carga real del apoyo interior (B) sobre el extremo de la 

viga arriostrada será igual: 100 ton,-8g,g ton.•10.l ton. 

Si llamamos "x" a la distancia donde el momento es: igual a 

Ja mitad medida desde el apoyo (8) tendremos: 

l0.1x+11l.12= 21.07 20.2x+x 2= 21.07 x2+20.2x-42.14= 
2 2 -2-z-

x=-b:':~ = 2ó. 2~/ (20.2)2+4(42.14.)=-20.2:': ~ 408.04+168.561 

2a 2 

x=- 20.2:': ~·-20.2:': 24.01 = 2.00 mts. 
2 

Se podrá cortar acero a una distancia de la superficie 

exterior de 5.15-2.00 = J.15 mts., y las barras se prolong.!!_ 

rán una longitud de anclaje de por lo menos 12 ~de la vari i ~ 
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11 a. 

L = 3.15 + 12 (0.254) 3.45 ml. 

Cortante: 

El esfuerzo cortante unitario rn5ximo v = V 
bcf 

V = 56,050 kgs. 60 cms. d = 65 cms. 

v = 56,050 = 14.37 K/cm 2 . 
60x65 

Este valor excede del esfuerzo permisible que resiste el hor. 

migón que es igual: ve= 0.3 ,ff"~··0.3xl4.48 = 4.34 K/cm 2., -

por lo tanto, será necesario acero en el alma para resistir 

el esfuerzo cortante. 

Se considerarán estribos: 

Av V' S s = Av fs d 
TSd ---r¡r-

V' = V - Ve fs= 1400 L/ cm 2• S= Separación de estribos 

d= Peralte. 

Ve vcbd 4.34 X 60X 65 16,926.Kg. 

Considerando estribos ~No. 4 en 4 ramas, la separación se-

rá: 

s = 4(1.27)(1400)(65) 
56,050 - 16,926 

11.8 cm. 12 cm. 

El punto donde el concreto por sí s~lo podrá resistir el -

cortante será desde el extremo del apoyo {A): 

··-
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V =- 70 - l(x) + 47.5 x= -16.926 46.5 x= 53.074 

1.14 mts. 

Por consiguiente se tendrá que armar estribos con la separ!!_ 

ción encontrada anteriormente a una distancia a partir del 

paño interior del soporte exterior de: x= 1.14-0.JO+d 

x= 1.14-0.30+0.65 = 1.49 mts. 

Después de esta distancia se tendrán que colocar estribos -

por especificación a una distancia d 
2 

65 = 32.5 cm. 
2 

Será necesario colocar un refuerzo adicional en el le-

cho inferior de la trabe de arriostramiento, debido a es- -

fuerzas cortantes eventuales o a posibles cambios de signo 

de momentos flexionantes debidos a asentamientos desiguales 

de la cimentación o también para armar los estribos. 

CALCULO DE LA ZAPATA EXTERIOR. 

Esta zapata se comporta igual que una zapata de un mu-

ro de J. 80 mts., de 1 ongi tud; esto es debido al efecto est!!_ 

bilizador de la trabe de arriostramiento, lo cual hace que 

la reacción se transmita uniformemente a lo largo de los --

l. 80 mts. 

La fatiga del terreno sobre 1 a zapata serffe igual: F=P=85 ,so~5 =J. 94 kg/cm~ 
A 180x2 
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El elen1ento en el sentido trans--

versal de la trabe de arriostra--

1niento será igual: 

M= l.94(1.UOx92.5x46.25)•1'493,921 
K-cm. 

Diseño por momento: K= 16.61 

d=f]l'b = fi'493,921'= 22.36 cm. 
~i<b 16.6lxJ.80 

Co1110 el cortante en la mayorfa de los casos de zapatas 

predomina sobre el momento, este peralte encontrado no es -

suficie11te, por consiguiente supondremos otro peralte mayor 

del encontrado y checaremos el esfuerzo cortante. 

Suponiendo d• 30 cm. y tomando en cuenta que el corta~ 

te máxin10 estará localizado a una distancia d/2 de la cara 

del apoyo: 

V= 1.94xl80(92.5-15)= 27,063 Kg. 

E 1 esfuerzo cortante unitario será i gua 1: 

V = V = 27,063 = 5.01 K/ cm 2. 
bd 1 Bü X 30 

t f'~1"11i'1~:i,tt!.~ 
E 1 esfuerzo máximo no excederá de: 

0.5 Fc' = 0.5 [ffi' = 6.24 Kg/ cm 2 > 5.01 Kg/cm 2 • 
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ACERO DE REFUERZO. 

As M 1'493,921 
fS"J"d 1400x0.865x30 

41.12 cm2 • 

15 ~ No. 6 proporcionan un ~rea de 43.05 cm 2. 

ADHERENCIA. 

Para la adherencia, la secct6n critica será en el bor

de de la trabe de arriostramiento, por consiguiente: 

V = 1.94 X 180 X 92.5 = 32,301 Kg. 

U = V :?. = l5x6 = 90 cm. U = 
ioJ d ~ 90x0. 86SxJO 

32,301 13. 83 K/ cm 2. 

U perm.= 3.2 4f'C'= J.2x14.48 = 24.25 K/cm 2 • 
D l. 91 

24.25 Kg/cm 2 ) 13.83 Kg/cm 2 

Será necesario colocar un refuerzo adicional por temp~ 

ratura perpendicular al encontrado, el cual será: As mín. 

0.002 bd. 

As mín.= 0.002 bd= 0.002 (245)(30)= 14.70 cm 2 . 

• . 12 ~ No. 4 cuya As= 15.24 cm 2• 

DIMENSIONAMIENTO ZAPATA INTERIOR. 

En ésta se despreciar~ el pequeílo efecto que origina -

la trabe de arriostramiento y se c~lculará como una zapata 

simple aislada. 



As 

15 

= RB = 89,900 
P:- 215x215 
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Cálculo del 111ome11to flexionante: 

M• 1.94(215)(82.5)(41.25)= 

2.15 

1'419,443 K-cm. 

2• 
5 oiseiio por momento: 

Diseño por cortante: 

Suponemos d= 40 cm. 

cm. 

V=l.94 (90+215)62.5= 18,491 Kg. 

v= V 18.491=5.14K/cm
2

. 
-¡;-¡¡ 9üXifU 

V per111.=0.5 Pc=o.5xl4.48=6.24 K/ cm 
2 5. 14 K/cm

2
. 

ACERO DE REFUEHZO. 

M 1'419,443 = 29. 30 cm
2 

TSTd 1400x0.865~ 

No. 5 proporcionan un Are a = 29. 85 cm~ 29.39 cm 2 • 

Este mismo a ce ro se prepare i ona r5 en 1 a otra dirección. 

ADllERENCIA. 

V V= !.94x215x82.5 = 34,410 Kg. 15x5= 75 cm. 
--j-d 

j = o. 86 5 d= 40 cm. 



34,410 
75xo. 865x40 

U per.• 3.2 ~f-7• 
D 
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13.26 K/cm 2 . 

3.2x'l14.48 = 29.14K/cm~>13.26 K9/cm 2 . 
l. 59 
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