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Resumen 
 

Este trabajo denominado” Diagnostico geotécnico de templo san Jerónimo en Juan Aldama, 

Chihuahua”, es un proyecto donde ya se había hecho muchos estudios, pero nada de éxito, analizar el 

problema, que hay desplazamientos grandes en varias direcciones. El objetivo es para determinar cuál 

es el problema que se tiene, si es por asentamiento por consolidación o esfuerzos de expansión.  

 

Para la realización del proyecto se utilizó el informe de topografías de planos arquitectónicos, planos 

de planta y perfil del proyecto, análisis del entorno, especialmente de las colindancias a salvaguardar. 

Otorgados por Misiones Coloniales, así como perforación y muestreo se realizó con grupo GLTA. 

Para el análisis se hicieron pruebas en laboratorio con grupo GLTA y de la Universidad Autónoma de 

Chihuahua.   

 

Las conclusiones y la propuesta final recomendada se basan en las pruebas de laboratorio, así como 

en sus resultados, también dando solución económica y eficaz y sea una solución permanente. 
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1. GENERALIDADES 

1.1 INTRODUCCIÓN 

La mecánica de suelos es la aplicación de la ciencia física que se ocupa del estudio 

de la propiedad física del suelo y el comportamiento de las masas del suelo sometido en 

diferentes tipos de fuerzas. es la rama de la ingeniería civil, así como en pavimentos que se 

enfoca al estudio de propiedades mecánica de suelos y rocas, tanto como en la superficie 

como en el subsuelo, se aplica en el diseño de los pavimentos, cimentaciones y obras 

hidráulicas. 

La compresión de la ingeniería geotecnia como se conoce hoy, comenzó el siglo 

XVIII (Skemptom 1985). Durante años, el arte de la ingeniería geotecnia, se basó en 

experiencias en el pasado sin ningún carácter científica real. en base estos métodos, muchas 

de las obras se han tenido que derrumbar y otras todavía se mantienen en pie. (Garrido) 

Karl Terzaghi (1883-1963) de Austria, desarrollo la teoría de consolidación en 

arcillas como conocemos hoy en día, su estudio abarco en 5 años y se utilizaron cinco 

diferentes suelos arcillosos, el límite liquido de los suelos oscilo entre 36 y 67 y Índice 

plástico entre 18 y 38, y fue una de las primeras investigaciones de asentamientos.  

En muchas áreas de Estados Unidos y en otras partes del mundo como México, 

existen suelos que hacen que la construcción de cimentaciones sea muy complicada. Estos 

suelos pueden ser expansivos, colapsables o incluso materiales orgánicos en proceso de 

descomposición, y estos pueden causar grandes movimientos diferenciales en las estructuras 

o edificaciones (Braham, 2012) 

 

 

 

 



 
 

 

1.2 JUSTIFICACIÓN 

La ciudad de Chihuahua en general se encuentra en una región con un tipo de suelo 

que no es colapsable, pero existen casos muy particulares donde se han identificado 

problemas en las obras civiles y en construcciones de pavimentos. En la parte sur de la ciudad 

se tienen obras que hasta el momento no se tiene una idea clara de la razón por la que se 

presentan asentamientos. En el caso del pavimento y cimentaciones, se evidencia la presencia 

de asentamiento o expansión en forma de fracturas. Por lo anterior surge la necesidad de 

estudiar más afondo estos casos, con la implementación de técnicas y metodologías de 

diferentes ramos de la ingeniería civil para poder detallar las causas de estos fenómenos. 

1.3 OBJETIVOS 

1.3.1 Objetivo general:  

Identificar los factores que propician la aparición de fenómenos geotécnicos que a su 

vez generan afectación de la estructura y comprometen la integridad de los usuarios, con 

ayuda de técnicas de ingeniería de geotécnica; y proponer las posibles estrategias para 

mejorar la situación en que se encuentra actualmente la estructura y hacerla más segura. 

1.3.2 Objetivos específicos: 

• Establecer la situación actual de la estructura con antecedentes. 

• Realizar exploración del suelo para obtener parámetros insitu. 

• Realizar ensayos en el laboratorio.  

• Obtener con base los resultados en el laboratorio y modelos matemáticos 

aplicados a la mecánica de suelos la información que nos permita conocer a detalle el 

comportamiento del suelo. 

• Proponer con base a los resultados finales las estrategias para la mitigación 

del riesgo en la estructura 



 
 

 

1.4 Antecedentes 

El templo de San Jerónimo es la principal construcción del patrimonio arquitectónico 

histórico de Aldama en el estado de Chihuahua. La bóveda de la nave principal presenta 

daños estructurales que requieren su rehabilitación estructural, se han realizado estudio. 

2. anteriormente, pero sin éxito o sin explicación del problema.  

 
Figura 1.1 ubicación del predio 

1.4.1 Daños observados 

De acuerdo con la información proporcionada por Misiones Coloniales de 

Chihuahua, a partir del año de 2012 se detectó una serie de daños que podrían generar una 

condición de riesgo de estabilidad del templo; además la bóveda presentaba grietas que se 

estaban abriendo, las cuales fueron intervenidas y restauradas en 2016, la Figura 2.1 muestra 

su trazo. 



 
 

 

 
Figura 2.1 restauración de la bóveda 

1.4.2 Mediciones topográficas 

Desde octubre de 2014 se han realizado una serie de mediciones topográficas de 

puntos de control instalados en la estructura del templo y los cuales se han medido en 

diferentes fechas, lo que ha permitido conocer los movimientos que ha sufrido el edificio en 

los últimos años. Los datos interpretados fueron proporcionados por Misiones Coloniales de 

Chihuahua. (MACAPI, 2018) 

1.4.3 Distancia entre columnas 

En la Figura 3.1 se muestra la separación entre las columnas a nivel de plinto para las 

dos fechas de medición, 15 de octubre de 2014 y 4 de septiembre de 2017; mientras que en 

la Fig. 3b la diferencia en mm de ambas mediciones y de las que observa que los ejes 3, 4 y 



 
 

 

5 muestran una reducción de la luz; en el caso del eje 6 hubo un incremento en la distancia 

de 4 mm. 

 
Figura 3.1 distancia entre columna a nivel plinto 

La Figura 4.1 corresponde a la distancia que existe entre las columnas que definen la 

nave central a nivel de cornisa, para dos diferentes fechas de medición. La Figura 4.1 

corresponde a la diferencia de las distancias a nivel de cornisa y de la cual se concluye que 

en los ejes 3 y 4 se presentó una reducción de la distancia y en el caso de los ejes 5 y 6 un 

incremento de hasta 2.9 mm. 



 
 

 

 
Figura 4.1 distancia entre columna a nivel cornisa 

Tabla 1.1 distancia entre columna en el templo San Jerónimo 2014 

 Distancia en metros 

Eje 

Nivel 3 4 5 6 

Cornisa 4.9014 4.9260 4.9329 4.9170 

Plinto 4.8507 4.8614 4.8555 4.8520 

Diferencia cm 5.07 6.46 7.74 6.50 

De esta tabla se concluye que la distancia a nivel de plinto es menor a la medida a 

nivel de cornisa por lo que los arcos se deformaron y se presenta el agrietamiento. 

Las columnas del eje C están inclinadas al oriente con valores entre 0.73 a 1.07%; 

mientras que las columnas del eje D inclinadas al poniente entre 0.26 a 0.48%. Por lo que el 

mayor desplomo lo tienen las columnas del eje C. 

En el caso de los muros exteriores, el del eje A está inclinado al oriente con valores 

entre 1.04 a 1.6% y el muro del eje F con inclinación al poniente con porcentajes entre 

0.55 y 0.86 %. (MACAPI, 2018) 



 
 

 

 
Figura 5.1 desplomos medidos de las columnas y muros 

1.4.4 Plano definido por las cornisas  

En la Figura 6.1 se muestran las curvas de igual elevación correspondientes al plano 

que definen las cornisas de las columnas de la nave central, estimado a partir de los datos 

proporcionados por el cliente y de las que se observa que existe un diferencial de elevación 

de sur a norte, lo cual se puede asociar a que la estructura durante su construcción se asentó 

y antes de edificar la bóveda se detectó un diferencial y se procedió a hacer una corrección. 



 
 

 

Madre Occidental) (INEGI, 2003). Perteneciendo a la subprovincia del Bolsón de Mapimí, 

con un sistema de topoformas que van de llanura aluvial a sierra escarpada. 

 
Figura 6.1 curvas de igual elevación en metros del plano definido por las cornisas 

1.4.5 Medición de asentamientos  

Misiones Coloniales de Chihuahua ha realizado desde octubre de 2014 varias 

nivelaciones topográficas de los puntos de control instalados en el templo; algunas de ellas 

con estación total y otras con nivel óptico. En la Tabla 2.1 se indican la elevación de dichos 

puntos, cuando se usó el nivel óptico, que es el instrumento adecuado para estas mediciones. 

 

 

 



 
 

 

Tabla 2.1 datos de nivelación topográfico de punto de control, con nivel óptico 

 Responsable lectura Diferencia en mm 

Arq. Fernando 

Pompa 

Consultoría 

Macapi 

Consultoría 

Macapi 

 

entre la 6ª y 

5ª lecturas 

 

entre la 8ª y 

6ª lecturas 

 

entre la 8ª y 

5ª lecturas 

 

Punto 

5ª lectura 

03/08/2016 

6ª lectura 

23/08/2017 

8ª lectura 

25/05/2018 

17 101.8187 101.8190 101.8200 0.3 1.0 1.3 

19 101.8295 101.8290 101.8310 -0.5 2.0 1.5 

29 101.8080 101.8090 101.8100 1.0 1.0 2.0 

31 101.8280 101.8290 101.8290 1.0 0.0 1.0 

41 101.7915 101.7930 101.7930 1.5 0.0 1.5 

43 101.8180 101.8190 101.8200 1.0 1.0 2.0 

53 101.7900 101.7900 101.7910 0.0 1.0 1.0 

55 101.8140 101.8150 101.8160 1.0 1.0 2.0 

65 101.7770 101.7770 101.7780 0.0 1.0 1.0 

67 101.8040 101.8050 101.8060 1.0 1.0 2.0 

101 ------- 101.7110 ------- ------- ------- ------- 

102 101.6931 101.6930 ------- -0.1 ------- ------- 

103 101.6900 101.6910 ------- 1.0 ------- ------- 

104 101.6880 101.6880 ------- 0.0 ------- ------- 

105 101.6840 101.6840 ------- 0.0 ------- ------- 

106 ------- 101.6610 ------- ------- ------- ------- 

De la revisión de los datos obtenidos en las nivelaciones indicados en la tabla anterior, 

se concluye que en un periodo de casi dos años el movimiento máximo, que fue posible medir 

con el nivel óptico, fue de 2.0 mm, con un asentamiento diferencial de menos de un 

milímetro. 

Para fines prácticos, de acuerdo con los resultados de la nivelación topográfica, el 

templo no ha presentado asentamientos adicionales a los que históricamente tiene (MACAPI, 

2018).  

1.4.6 Condiciones piezométricas  

Uno de los aspectos que podrían influir en el comportamiento del subsuelo en la zona 

de estudio, son las variaciones que podrían tener el agua que se encuentra en su interior y en 

especial se ven afectadas por la presencia de pozos de bombeo, que suministran agua para 

satisfacer las necesidades humanas y económicas de la región. (Geins, 1999) 



 
 

 

A partir de la información proporcionada por CONAGUA; en la Figura 7 se muestra 

la ubicación de los pozos en Aldama y de la que se desprende que los más cercanos al templo 

se indican en la siguiente tabla y en la Figura 8.1 
Tabla 3.1 datos sobre pozos de bombeo 

 

ID 

Pozo 

Coordenadas UTM 

(NAD 27) 

 

Elevación 

de brocal 

(msnm) 

 

Piezometría 2011 

Este Norte 
Profundidad al 

N.E. m 

Elevación del nivel 

estático (msnm) 

Pozo 1 409,178.8 3,194,791.744 1,254.547 104.36 1,150.187 

Pozo 2 412,711.254 3,195,850.378 1,246.789 96.16 1,150.629 

Pozo 3 410,809.66 3,192,097.789 1,263.303 82.87 1,180.433 

Pozo 5 413,166.819 3,190,090.323 1,265.770 44.77 1,221.000 

Pozo 6 407,819.603 3,184,465.060 1,302.347 14.71 1,287.637 

Pozo 7 417,986.804 3,186,407.224 1,241.346 23.82 1,217.526 

Pozo 9 421,057.733 3,184,468.449 1,229.322 26.85 1,202.472 

De los datos anteriores se concluye que en 2011 el nivel estático en estos pozos de 

bombeo estaba por debajo de los 40 m; por lo que el descenso de este podrá generar un 

asentamiento regional, el cual depende de las características de los diferentes estratos que se 

tengan. (Aguas, 2015) 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 
Figura 7.1 distribución de pozos en Juan Aldama, Chihuahua, datos de: CONAGUA 



 
 

 

 

 
Figura 8.1 distribución de pozos alrededor del templo San Jerónimo 

2. MARCO FISICO 

2.1 Condiciones geológicas 

La ciudad de Chihuahua se encuentra asentada dentro de un graven relleno de aluvión 

con ambientes predominantes de abanicos aluviales, planicie aluvial y sedimentos fluviales 

(Reyes Cortés, et. al., 2007). La población de Aldama se ubica dentro de los depósitos 

cuaternarios constituidos por limos, sin embargo, la columna estratigráfica inicia en un 

basamento metamórfico. A continuación, se describe los elementos que compone la columna 

estratigráfica en orden ascendente. (H13-11). (Mexicano, 2000) 



 
 

 

 
Figura 9.1 geología regional del predio 

2.1.1 Paleozoico 

Terreno Chihuahua. Basamento metamórfico de la columna estratigráfica, el cual está 

constituido por metagranito, anfibolita y gneiss. 

Constituido por afloramientos de cuarzo y areniscas. Es un horizonte impermeable, 

sin embargo, por su reducida dimensión no es de gran importancia geohidrológica.     

Carbonífero Superior. Secuencia de calizas y dolomías con origen continental. Pérmico 

Inferior.  Continúa el aporte terrígeno dando lugar a secuencias alternadas de areniscas, 

conglomerados, lutitas y limolitas de la Formación Rara. 

2.1.2 Mesozoico 

Triásico al Jurásico Medio.  En esta época se depositaron conglomerados polimícticos 

con fragmentos de caliza y arenisca; discordantemente aflora una alternancia de lutitas, 

areniscas y capas de calizas, las cuales pertenecen a la Formación Casitas. 



 
 

 

Cretácico Medio (Aptiano). Inician los depósitos de plataforma con escaso aporte de 

terrígenos constituido por calizas y lutitas de la Formación La Virgen. 

Cretácico Medio (Aptiano-Albiano). Depósitos sedimentarios conformados por 

lutitas y areniscas calcáreas y horizontes de calizas intercaladas con evaporitas (Formaciones 

Aurora, Benigno, Sin Nombre, Finlay   y   Benavides).   La Formación Aurora comprende 

de una serie de estratos de calizas con nódulos de pedernal, fósiles y microfósiles, y con 

cavernas producto de la disolución 

Cretácico Superior. Alternancia de lutitas y areniscas calcáreas. A finales de esta Era, 

la secuencia sedimentaria es plegada y fuertemente fallada, teniendo como consecuencias 

una serie de anticlinales y sinclinales paralelos.  

2.1.3 Cenozoico (terciario) 

Paleógeno (Oligoceno). Inicia derrames lávicos de composición intermedia en donde 

se clasifican conglomerados color café rojizo compuesto por clastos de roca volcánica y en 

menor proporción de caliza, empacados en una matriz arenosa de grano grueso; y el 

conglomerado presenta intercalaciones de areniscas. Además, se distinguen los 

emplazamientos plutónicos como granito, granodiorita y pórfido riolítico que afectan a las 

rocas del Paleozoico, Mesozoico y parcialmente el Cenozoico. 

Neógeno (Mioceno). Formación llamada “El Tigre” la cual fue dividida en tres 

miembros: la parte inferior consta de gravas calcáreas color rojizo, en la parte intermedia por 

calizas lacustres y en la superior por gravas de origen calcáreo e ígneo. 

2.1.4 Cenozoico (cueternario) 

Los depósitos son de origen continental como resultado de los procesos erosivos, se 

representa por conglomerados, coluvión, lacustre, limo y aluvión. A continuación, se 

describen. Abanicos aluviales antiguos y gravas. Afloran en las partes bajas de las sierras y 

en las partes centrales de las planicies formando terrazas, se compone por gravas, arcillas y 

limos. 



 
 

 

Abanicos aluviales recientes. Afloran en los flancos de las sierras, constituida por 

gravas y arenas. Depósitos de pie de monte. Clastos gruesos, cantos, gravas y arenas.     

Depósitos fluviales. Formados por gravas, arenas y limos. Depósitos aluviales. Distribuidos 

por las grandes planicies y consisten en arenas y limos. Depósitos aluviales. Distribuidos por 

las grandes planicies y consisten en arenas y limos. 

Depósitos de llanuras de inundación. Se ubican en los ríos, constituidos por gravas, 

arenas, limos y arcillas.     Depósitos lacustres. Se compone de arcillas con costras de caliche.      

Depósitos eólicos. Formados por arenas y limos. Geomorfológicamente, se ubica dentro de 

la provincia fisiográfica de cuencas y sierras, misma que se caracteriza por tener áreas 

desérticas, de las cuales se elevan sierras plegadas y falladas de modo aislado, separadas por 

amplias llanuras rellenas de depósitos aluviales y lacustres. Los plegamientos marcan un dren 

estructural con dirección noroeste-sureste, la Figura 10.1 muestra el mapa del relieve de la 

zona. 

 
Figura 10.1 mapa de relieve de la zona de estudio 

 



 
 

 

3. MARCO TEORICO 

 3.1 Exploración y muestreo 

Es la forma de realizar y conocer el terreno o el lugar del estudio, existen dos tipos: 

indirectos y directos, la forma indirecta es el estudio sin atacar o alterar el terreno sin 

modificaciones, al contrario, el directo, ataca el suelo o modifica, pero obteniendo todas la 

propiedades físicas y mecánicas. (Das, Fundamentos de ingenieria en geotecnia, 2015) 

Las Calitas o PCA (Pozos de Cielo Abierto) son tipos de exploración que se reconoce 

realizando un sondeo directamente, con pico, pala o retroexcavadora, el tipo de sondeo es 

manual y no tiene mucha tecnología al realizarlo, las ventajas que tiene son el reconocimiento 

exacto del terreno y la facilidad de extracción y elección del terreno. (Villalaz, Vias de 

Comunicacion, 1979) 

Excavación por aueger, es realización de exploración directa la cual se realiza cuando 

tenemos que explorar a mas de 5 metros. Las desventajas que presenta es que no se detecta a 

simple vista los cambios o el reconocimiento del terreno. (Merritt, 1992) 

 

 
Figura 11.1 PCA 1, foto tomada de obtención de la muestra inalterada del templo San Jerónimo 

Después de realización de exploración y muestreo con aueger, se realizarán ensayos 

SPT (penetración estándar) siendo este el método empírico para resistencia del suelo por 

medio de golpeteo. Estos ensayos son para dificultades de extracción de materiales de 

inalteradas como arenas. (Das, Fundamentos de ingenieria en geotecnia, 2015) 



 
 

 

 
Figura 12.1 foto tomada del ensayo de SPT en Templo San Jerónimo 

3.2 Granulometría (ASTM D-422) 

Es el ensayo de propiedad física más común de todos, en lo cual consiste en saber el 

tipo de suelo con respecto al tamaño de las partículas, el dominio de un conjunto de partículas 

que componen el suelo. (Lazares, 2006) 

El ensayo se realiza por medio de tamiz o mallas que tienen cierta separación de cada 

espacio, se toma el peso de cada una de material retenido para conocer el tipo de material 

con el que se esta trabajando.  

El material que se dive son los gruesos como: gravas y arena, concluyendo que 

también los finos son reconocidos. Al último se conocerá la distribución de las partículas de 

cada tamaño que lo compone el suelo (Rodriguez)   

3.3 Limites de consistencia (ASTM D-4318) 

Para poder clasificar los finos, se realizó el ensayo de límites de plasticidad, donde se 

clasifica por medio de contenido de humedad, los finos tienen estados dependiendo contenido 

de agua y son: solido (seco), semisólido, plástico y líquido. (Vallejo, 2002) 



 
 

 

El objetivo es buscar las fronteras del estado líquido como el plástico, llamado limite 

líquido, la frontera de plástico y semisólido llamado limite plástico, con el fin de buscar el 

índice plástico (el estado platico). 

El ensayo empieza realizado el material como rollito, girando de un lado a otro 

perdiendo humedad hasta llegar a 3mm y que el material se vea cuarteadas de forma 

elipsoides, si el material no presenta estas cuarteadas se tiene que volver a juntar y realizar 

nuevamente el rollito, esta acción se hace para obtener el límite líquido. 

Con la copa de casa grande, es un objeto que esta calibrado para realizar una ranura 

o separador de dimensiones conocida, después se eleva y se deja caer con su propio peso 

(golpes o caídas), hasta que se junte mas de 1 cm, hay se detiene, el objetivo es obtener el 

valor de 25 golpes o caídas, si este se realiza en este momento se detiene y se obtiene este 

valor de limite líquido, si no hay este valor de 25 golpes, se grafica con los resultados que se 

tienen para después obtener el resultado deseado. (Das, Laboratory Manual Soil Mechanics, 

2002) 

 

 
Figura 13.1 límites de Atterberg (Braham, 2012) 

3.4 Resistencia al corte 

El esfuerzo cortante es realizado por la ley de Mohr y Coulomb con las propiedades 

de ángulo de fricción interna como cohesión que se obtuvieron con los ensayos triaxiales en 

este caso triaxiales saturadas (Serquen, 2016), parte de esto se usó la relación empírica de 

SPT (penetración estándar) 

𝑠 = 𝑐 + 𝜎𝑡𝑎𝑛𝑔𝜑 

 



 
 

 

donde 

σ=esfuerzo normal efectivo en el plano de corte 

c= resistencia no drenada, o cohesión aparente 

ø=ángulo de fricción por esfuerzo efectivo 

(Vallejo, 2002) 

 

3.4.1 Triaxiales (ASTM D-2850) 

Estos ensayos se realizan aplicando esfuerzo tres donde asimila la presión efectiva o 

la presión de que tiene el suelo que se estudia, después se aplica un esfuerzo uno o vertical 

que este va incrementando de poco a poco hasta que llegue a la falla.  

El ensayo saturado se realizará antes del fallo aplicando una contra presión en lo cual 

este material inyectará agua en medio del espécimen, con la finalidad de ver la falla critica, 

disminuyendo el esfuerzo cortante. 

,  
Figura 14.1 diagrama esquemático del equipo de la prueba triaxial (Braham, 2012) 



 
 

 

 
Figura 15.1 secuencia de aplicación del esfuerzo de una prueba triaxial (Braham, 2012) 

 

3.5 Presión de expansión (prueba con edómetro convencional, ASTM D-

4546 

Este tipo  de ensayo , (hablando del edómetro) es para consolidación, pero en ella hay 

una variante para obtener el esfuerzo de expansión, el objetivo es empezar con una carga 

mínima, tener la deformación y relación de vacíos en ese momento, después añadir agua para 

ver el comportamiento del material, en caso de que la deformación sea negativa se verá que 

hay expansión, una vez  que llega a expansión máxima se tendrá que colocar esfuerzos para 

disminuir las deformaciones negativas y disminuyendo la relaciones de vacíos, o el objetivo 

es crear la curva de esfuerzo y relaciones de vacíos (Villalaz, Mecanica de suelos y 

cimentaciones, 1980). Del primer punto a la horizontal hasta que tope con la gráfica de 

resultados, se obtiene el esfuerzo de expansión. (francis, 2016) (Caracterizacion de un 

subsuelo y analisis de riegos geotecnicos asociados con arcilla expansiva en tuxtla Gutierrez) 

(Geins, 1999) 



 
 

 

 
Figura 16.1 presión de expansión cero de prueba de consolidación convencional (Braham, 2012) 

3.6 Suelos colapsables 

Si el suelo no es expansivo y se presenta al momento de contacto con el agua un 

asentamiento fuerte o disminuciones de vacío fuerte y positivo, el suelo seria colapsable 

como en la figura 17.1, se ve como tenemos un punto sin agua con su deformación, pero al 

momento que lo agregamos agua el suelo se asienta más  de lo normal, colapsando y 

deformando. (Nowamoz, 2009) 

 
Figura 17.1 naturaleza de variación de relación de vacíos con presión para un suelo colapsable 

La mayoría de estos materiales se encuentran superficiales, donde se encuentra 

totalmente seco o cierto humedad pequeña, al momento de aumentar esta humedad por lluvia 

o fuga o cualquier exceso de humedad se realiza este fenómeno. (Redolfi) 



 
 

 

 

3.7 Parámetros físicos para identificación 
También hay parámetros empíricos de suelos colapsables donde dependiendo de sus 

propiedades físicas se puede tener una idea. 
Tabla 4.1 criterios reportos para identificación de suelos colapsables (Braham, 2012) 

Investigador Año Criterios 

Denisov 
 

 
 
 

Clevenger 
 

 
Priklonski 

 

 
 

Gibbs 
 

 
 
 

Soviet Building Code 
 

 
 
 
 

Feda 
 

 
 
 
 

Benites 
 

 
 

Handy 

1951 
 

 
 
 

1958 
 

 
1952 

 

 
 

1961 
 

 
 
 

1962 
 

 
 
 
 

1964 
 

 
 
 
 

1968 
 

 
 

1973 

Coeficiente de hundimiento: 
K = relación de vacíos en el límite liquido / relación de vacíos natural 

K = 0.5 - 0.75; muy colapsable 
K = 1.0: Limo arcilloso no colapsable 
K = 1.5 – 2.0: suelos no colapsables 
Si el peso específico seco es menor que 80 lb/pie

3  
(=12.6kN/m

3
),el asentamiento será 

grande; si el peso específico seco es mayor que 90lb/pie
3  

(=14.1 kN/m
3
), el 

asentamiento será pequeño 
KD =(contenido de agua natural – limite plástico) / índice de plasticidad 
KD < 0; suelos muy colapsables 
KD > 0.5: suelos no colapsables 
KD > 1.0: suelos expansivos 
Razón de colapso, R = contenido de agua en saturación / limite liquido 
Esto fue puesto en forma gráfica. 

L = 
eo  − eL   

1 + eo 

donde eo = relación de vacíos natural y eL = relación de vacíos 
En el límite liquido. Para un grado de saturación natural menor que 60%, si L > - 
0.1, se trata de un suelo colapsable 

K   = 
wo   − 

 LP 
L         

S       IP 
r 

Donde wo = contenido de agua natural, Sr = grado de saturación natural, LP = limite plástico 

e IP = índice de plasticidad. Para Sr   < 100%, si KL > 0.85, se trata de un suelo asentable. 

 
Una prueba de dispersión en la que 2g de suelo se vierten en 12 ml de agua destilada y el 

espécimen se cronometra hasta que se dispersa; tiempos de dispersión de 20 a 30 segundos 

fueron obtenidos para suelos colapsables de Arizona. 

Loes de Iowa con contenido de arcilla (<0.002mm): 
<16%: alta probabilidad de colapso 
16-24%: probabilidad de colapso 

24-32%: menos del 50% de probabilidad de colapso 
>32%: usualmente seguro contra el colapso 

 

 
 
 
 

Modificado por Lutenegger y Saber 
(1988) 

 

Jennings y Knight (1975) dieron resultados de como se puede clasificar el resultado 

de un suelo colapsable en la siguiente tabla: 

 



 
 

 

Tabla 5.1 relación de potencial de colapso a la severidad de los problemas de cimentación (Braham, 2012) 

Cp (%) Severidad del problema 
0-1 
1-5 
5-10 
10-20 
20 

Ningún problema 
Problema moderado 
Problema 

severo Problema 

muy severo 
Según Clemente y Finbarr (1988)  

𝐶𝑝 = ∆𝜀 =
𝑒1 − 𝑒2

1 + 𝑒0
 

Donde:  

e0=relación de vacíos natural del suelo 

Δع=deformación unitaria vertical 

El problema de suelo colapsable  se correlaciona con la tabla 5.1, Cp, por Jennings y 

Knight (1975) (Villalaz, Mecanica de suelos y cimentaciones, 1980).  

La figura 18.1 muestra como con el límite líquido y con la densidad seca natural, nos 

da idea si es suelo colapsable. 

 
Figura 18.1 grafica empirico para suelos colapsable (Braham, 2012) 



 
 

 

3.8. Procedimiento y ensayo para calcular el asentamiento de colapso 

Para determinar el asentamiento de colapso, hace falta poner dos especímenes uno 

seco y saturado con el fin de ver cuánto se puede asentar al momento de humedecerse. En la 

siguiente grafica se ve un ejemplo para poder obtener el asentamiento de colapso. (Redolfi) 

 
Figura 19.1 grafica de ensayo de colapso (Braham, 2012) 

3.9 Diseño de cimentaciones en los suelos no susceptibles a la humedad 

Para el diseño de cimentaciones, se tiene que obtener parámetros del resultado para 

ver al momento de que cambie su humedad, como por ejemplo una zona activa, para conocer 

la profundidad, así como el tipo de cimentación al elegir al momento de que se altera la 

humedad. 



 
 

 

 
Figura 20.1 grafica de ensayos con carga y asentamiento (Braham, 2012)s 

El objetivo es ver la expansión o colapso como resultados posibles para poder elegir 

el tipo de cimentación, como por ejemplo en la figura 21.1 la cimentación de emparrillado o 

cimentación conectado con todas trabajará como losa de cimentación, pero no teniendo parte 

estructural nada en medio de la cimentación para al momento que expanda no tuviera 

presiones que afecten a la estructura. (Electricidad, 1981) 

 
Figura 21.1 ejemplo de cimentación (Braham, 2012) 

Para construcción de grandes cargas se deben considerar profundidades más bajas, 

con la finalidad de que el suelo reciba todos los esfuerzos en la parte mas dura y una zona 

total mente no deformable, hablando de expansión o colapso. 

 

 

 



 
 

 

3.10 Diseño y tratamiento a suelos colapsables 

Para el diseño de este tipo de suelo, se debe de considerar el asentamiento deseado, 

para ver si tendrá el mínimo, así como el asentamiento máximo que se tendrá. Una de las 

mejores formas de solucionar el problema es realizar compactación por medio de vibración, 

donde el material realizará ya el colapso, una vez que el material es colapsado, ya no tendrá 

más colapso. (Vallejo, 2002)  

3.11 Casos de estabilización de suelos colapsables  

Para la estabilización se realizará compactación por medio de vibración con exceso 

de humedad del 2 % con respecto a la humedad optima, para que el material una vez 

colapsado, no tenga más asentamiento con respecto a su estado original.  En la siguiente 

figura 22.1 se observa como resultado de ensayo a diferentes resultados al momento de la 

vibro compactación. 

 
Figura 22.1 graficas de ejemplo de densidad con profundidad (Braham, 2012) 



 
 

 

3.12 Suelos expansivos 

Muchas de las arcillas son expansivas, teniendo una arcilla totalmente superficial al 

momento de humedecerse lo que aumenta el volumen, a este fenómeno se le conoce como 

expansión. 

Para ver cómo actúa la expansión hace falta conocer la zona activa, lo cual está 

aumentada desde la superficie del terreno y va disminuyendo cómo va la profundidad, un 

ejemplo de estudios en otro lado vemos como la tabla 6.1 (francis, 2016) (Braham, 2012) 

 
Tabla 6.1 ejemplo en ciudades de zona activa (Braham, 2012) 

Profundidad de la zona 
activa 

Ciudad (pie) (m) 
Houston 5 a 10 1.5 a 3 
Dallas 7 a 15 2.1 a 4.6 
San Antonio 10 a 20 3 a 9 
Denver 10 a 15 3 a 4.6 

Según O'Neill y Poormoayed (1980) 

 
Figura 23.1 ejemplo de la zona activa en arcillas (Braham, 2012) 



 
 

 

3.12.1 Medición de la expansión en laboratorio 

Para conocer el esfuerzo de expansión se realizará ensayo endométrico donde se 

conocerá las deformaciones y los incrementos de relaciones de vacíos con la siguiente 

formula:  

𝑆𝑤(𝑙𝑖𝑏𝑟𝑒)(%) =
∆𝐻

𝐻
(100) 

Donde= Sw(libre) = expansión libre, como porcentaje 

ΔH=altura de la expansión debido a la saturación 

H = altura original del espécimen 

Vijayvergiya y  Ghazzaly  (1973)  se analizaron varios ensayos y resultados vieron 

como en la  figura  24.1 O’  Nelly  y  Poormoayed  (1980) se realizó una fórmula para ver el 

incremento de expansión con esta formula (Braham, 2012) 

∆𝑆𝑓 = .0033 ∗ 𝑍 ∗ 𝑆𝑤𝑙𝑖𝑏𝑟𝑒 

Donde: ΔSf= Expansión superficial libre 

Sw(libre)= expansión libre, en porcentaje 

Z=profundidad de zonda activa 



 
 

 

 
Figura 24.1 grafica empírica de expansión de las arcillas (Braham, 2012) 

Sivapullaiah y otros (1987) realizaron un método nuevo para ver la expansión, 

llamado expansión libre modificado, se conocerá el índice de expansión libre utilizando la 

siguiente formula. 

índice de expansión libre modificado=
𝑉−𝑉𝑠

𝑉𝑠
 

Donde: V= volumen del suelo después de la expansión 

Vs= volumen de los sólidos del suelo=ws/(Gs*ꝩw) 

Ws=peso del suelo en horno 

Gs=peso específico de los sólidos del suelo  

ꝩw=peso específico del agua 

El resultado lo comparamos en la siguiente tabla 7.1 para ver la clasificación de 

expansión que se tiene. (Braham, 2012) 

 

 



 
 

 

Tabla 7.1 clasificación de las arcillas expansivas (Braham, 2012) 

Índice              de  
Potencial de 

expansión 

expansión 
libre modificado 

< 2.5 Despreciable 
2.5 a 10 Moderado 
10 a 20 Alto 
> 20 Muy alto 

 

La figura 25.1muestra como el ensayo de expansión se elaboró con el ensayo del 

edómetro, ensayo en lo cual se ejerce presión hasta llegar al estado original y después se 

realiza una descarga para ver como se recupera el material. 

 
Figura 25.1 ejemplo de resultado de ensayo de expansión 

3.12.2 Clasificación de suelos expansivos con base en pruebas índice  

Para poder clasificar es necesario tomar en cuenta la siguiente tabla 8.1. en donde se 

observa el nivel del problema que se puede tener (Braham, 2012). 

También en la siguiente figura 26.1 se tiene relaciones empíricas con las propiedades 

físicas. 
Tabla 8.1 tabla de clasificación de expansión con índice de consistencia (Braham, 2012) 

Limite 
liquido 

Índice                de 
plasticidad 

Expansión potencial  
(%) 

Clasificación    de    la    expansión 
potencial 

<50 <25 <0.5 Baja 
50-60 25-35 0.5-1.5 Marginal 
>60 >35 >1.5 Alta 
Expansión potencial = expansión vertical bajo una presión igual a la presión de sobrecarga 



 
 

 

Compilado de O'Neill y Poormoayed (1980) 

 
Figura 26.1 ejemplos de graficas empíricas con relaciones (Braham, 2012) 

3.13 Consideraciones de cimentación para suelos expansivos. 

Si el suelo es expansivo, se debe de realizar ensayos de edómetro del mismo material 

a diferentes profundidades para conocer la zona activa y poder elegir la profundidad de 

desplante de la cimentación. (Nevada) 

Se tendrá que sustituir la parte superficial del terreno por otro material, esto para 

eliminar gran parte de material expansivo de la zona activa, en la obra civil es necesario 

colocar banquetas o jardín en el perímetro para evitar en filtraciones. 

En la siguiente tabla se tiene relaciones empíricas de los suelos con propiedades 

físicas. 



 
 

 

 

 

 
Tabla 9 relaciones empíricas de suelos expansivos (Braham, 2012) 

Referencia Criterios Observaciones 
Holtz (1959) 

 

 
 
 
 
 

Seed y otros 

(1962) 
 

 
 

altemeyer 
(1955) 

 

 
 
 

Dakshanamanthy            y 
Raman (1973) 

 
Raman (1967) 

 

 
 
 
 
 

Sowers y Sowers 
(1970) 

 

 
 

Van Der Merwe 

(1964) 
 

Uniform Bulding 

Code (1968) 

 
 
 
 
 
 

Snethen (1984) 
 

 
 
 
 
 

Chen (1988) 
 

 
 

McKeen (1992) 

CC>28,IP>35 Y LC<11 (muy alto) 
20 

≤ CC ≤ 31,25 ≤ IP ≤ 41y7 ≤ LC ≤ 12(alto) 
13 ≤ CC ≤ 23,15 ≤ IP ≤ 28 y10 ≤ LC ≤ 16 

(medio) 
CC ≤ 15, IP ≤ 18 yLC ≤ 15(bajo) 
 

 
 
 

CL < 5.LC > 12 yEP < 0.5(no critica ) 
5 ≤ CL ≤ 8,10 ≤ LC ≤ 12 y0.5 ≤ EP,≤ 1.5 

(marginal) 
CL > 8, LC < 10 yEP > 1.5(critica ) 

 

 

IP > 32 yIC > 40(muy alto) 
23 ≤ IP ≤ 32 y30 ≤ IC ≤ 40(alto) 
12 ≤ IP ≤ 23y15 ≤ IC ≤ 30(medio) 
IP < 12 yIC < 15(bajo) 

 

SL < 10 yPI > 30(alto) 
10 ≤ SL ≤ 12 y15 ≤ PI ≤ 30(mod erado) 
SL > 12 yPI < 15(bajo) 

 

 

IE > 130(muy alto) y 91 ≤ IE ≤ 130(alto) 
51 ≤ IE ≤ 90(medio) y 21 ≤ IE ≤ 50(bajo) 
0 ≤ IE ≤ 20(muy bajo) 

Basado en CC, IP Y LC 
 

 
 
 
 
 

Con base en la prueba del odómetro 
usando un espécimen compactado, 

porcentaje de arcilla < 2µm y 

actividad 

Con b a s e  e n   CL,  LC  Y  EP. 

Muestra                    remoldeada 

(ρ d (max ) ywopt ) .   Empapada 

bajo sobrecarga de 6.9 kPa Basado     

en     la     carta     de plasticidad 

 
Basado en IP e IC 

 
 
 
 
 

 
Poca expansión ocurrirá cuando wo 

conduce a un IL de 0.25 
 

Con base en IP, porcentaje de arcilla 

< 2µm y actividad 

Con base   en la prueba del 

odómetro en un espécimen 

compactado con un grado de 

saturación cercano a 50% y una 
sobrecarga de 6.9 kPa 

 
EP es representativa para condición 

de campo, se usa sin τ nat ,    pero    

se    reducirá   la exactitud 
 

 
 

Basado en IP 
 

 
 

Con base en mediciones de pequeño 

contenido de agua, succión y 

cambio de volúmenes al secarse 
 

Ecuaciones empíricas 



 
 

 

 LL > 60, IP > 35,τ nat  > 4 yPE > 1.5(alto)  
Ecuaciones empíricas 

Vijayvergiva  y  Ghazzaly 
(1973) 

30 ≤ LL ≤ 60,25 ≤ IP ≤ 35,1.5 ≤ τ nat  ≤ 4 y  

 
Nayac     y     Christensen 

0.5 ≤ PE ≤ 1.5(medio)  
Ecuaciones empíricas 

(1974) LL > 30, IP,< 25,τ nat  < 1.5 yPE < 0.5(bajo)  

Weston (1980) 
 

IP ≥ 35(muy alto) y20 ≤ IP ≤ 55(alto) 
10 ≤ IP ≤ 35(medio)e IP ≤ 15(bajo) 

 
Vease la figura 1.9d 

 

  

 
Log PE = (1/2)(0.44LL – w0 + 5.5) 

 

  
PE = (0.00229IP)(1.45C) / wo + 6.38 

 

  

PE = 0.00411(LLw)4.17 
q

−3.86 
w 

−2.33
 

o 

 

Nota : C = arcilla,% q= sobrecarga  
CC         =         contenido IC = índice contracción = LL – LC, %  
coloidal, % LC = limite de contracción, %  
IE = índice de expansión 
= 1 0 0  x   porcentaje  de 
expansión x fracción que 

PE = potencial de expansión, % 
Wo = contenido de agua natural del suelo 
Wopt =contenido de agua optimo, % 

 

pasa la malla n°4 
IL = índice de liquidez, % 

τ nat  = sucio natural del suelo en tsf  

LL = limite líquido, % Pd(max)=densidad seca máx.  
LLw        =     limite     liquido   
pesado, %   
CL = contracción lineal, % 
IP = índice de plasticidad, 
% 
EP = expansión probable, 

% 

  

3.13.1 Construcción sobre suelos expansivos  

Para poder realizar la construcción en suelo expansivo, se recomienda tomar en 

cuenta la tabla 10.1 de (Braham, 2012) para llevar las recomendaciones. 
 

 

 

 

 

 

 

 

 



 
 

 

Tabla 10.1 relación para diseño de cimentación sobre suelos expansivos (Braham, 2012) 

Levantamiento 
predicho total(mm) 

L / H = 1.25L / H = 2.5 

Construcción 
recomendada 

Método Observaciones 

0 a 6.35            12.7                              Ninguna precaución  Las 
zapatas         deben         ser 
pequeñas y profundas, 
consistentes con la capacidad   
de    carga   del 
suelo. 
Las losas reticuladas deben 
resistir flexión 
Las losas   deben   diseñarse 
para resistir flexión y deben ser 
independientes de las vigas de 
cimentación. 
Los muros sobre una losa 

reticulada deben ser tan 
flexibles    como    la    losa. 
Ninguna conexión rígida 
vertical. 
Paredes d e  ladrillo deben 
reforzarse con barras o bandas. 
Contactos   entre   unidades 

estructurales deben evitarse; 

material flexible o impermeable 

d e b e  insertarse en las juntas. 
Los muros o unidades 
rectangulares de la 
Construcción deben levantarse 
como una unidad. 
Las cimentaciones celulares 
permiten   ligera   expansión 
del suelo para reducir presión 
de expansión 
Los   gatos   ajustables   son 

inconvenientes a los 

propietarios. Carga de tres 

puntos       permite el 
movimiento sin dureza. 

 
 

Debe permitirse holgura bajo las 
vigas de cimentación. 

 
Los pisos deben apoyarse sobre 

las vigas de cimentación 305 a 

460 mm por arriba del suelo. 

6.35 a 12.7        12.7 a 50.8                    Construcción rígida Cimentaciones 
Zapatas 
Zapatas corridas 
Losa reticulada 
Losas de piso: 
Reticulada 
Baldosa Muros: 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

Juntas: 

Libre 
Flexible 

 

 
Muros: 

Flexible 

Construcción 
unitaria 
Marco de acero 
Cimentaciones: 
Tres puntos 
Celular 

 

 
Gatos mecánicos 

Cimentación   son 

pilas perforadas Pila 
recta 
Fondo             con 
campana 

 

 
 

Piso suspendido 

Que tolere movimiento (refuerzo 
de acero según sea necesario) 

 
 
 

 
 
 
 
 

 
Construcción     que     amortigüe 

12.7 a 50.8   50.8 a 101.6               movimiento 

 
 
 
 
 
 
 
 

 
 

 
 
 

Construcción   independiente   de 

>50.8           >101.6                          movimiento 

 
 

 

 
 

Para conocer qué tipo de cimentación vamos a usar debemos primero conocer la zona 

activa.  

Al realizar una cimentación reticulada o emparrillada, es una de las mejores maneras 

de solucionar el problema, (Martinez) tomando en cuenta que se usa para esfuerzos mínimos 

de expansión. Al tenerse que evaluar el esfuerzo de expansión mayor, se utilizan las pilas en 



 
 

 

donde es necesario utilizar la formula del levantamiento U, esto se realizará con factor de 

seguridad y evitará que se levante dicha estructura, se estima (figura 27.11b) con la ecuación: 

𝑈 = 𝜋(𝐷𝑠)(𝑍𝑝𝑡)(𝑡𝑎𝑛𝑔𝜑) 

Donde: Ds=diámetro del pilote 

Z=profundidad de zona activa 

ᵩ=Angulo efectivo de fricción entre zócalo y suelo (en la mayoría varía entre 10 y 20) 

Pt=presión para expansión horizontal nula 

 
Figura 27.1 ejemplo de cimentación (Braham, 2012) 

 

 
Figura 28.1 ejemplo de cimentaciones en pilares (Braham, 2012) 

 



 
 

 

4. METODOLOGIA 

4.1 Condiciones geotécnicas  

Para alcanzar el objetivo planteado, se propuso que se efectuaran una serie de sondeos 

de exploración geotécnica, excavación de pozos a cielo abierto, los cuales los realizó la 

empresa Grupo GLTA debido a que la máquina de la Universidad Autónoma de Chihuahua 

se encuentra descompuesta. 

  

 Adicionalmente se realizaron recorridos en los alrededores y en el templo con 

objeto de conocer y observar los elementos estructurales como muros, columnas y bóvedas. 

4.2 Trabajos de exploración geotécnica   

Para conocer la secuencia estratigráfica del subsuelo en el área que ocupa el templo 

de San Jerónimo, se realizaron tres sondeos de penetración estándar con obtención de 

muestras alteradas y hasta profundidades de 8.0 a 20.0m; adicionalmente se realizaron dos 

sondeos con cono dinámico. En la Figura 29.1 se muestra la ubicación de los sondeos 

realizados. 

 
Figura 29.1 ubicación de sondeos de exploración y pozos del cielo abierto 



 
 

 

Sondeos de penetración estándar (SPT) (ASTM D1586). Esta prueba consiste en 

hincar a percusión en el suelo un tubo de mediacaña de dimensiones normalizadas, con una 

energía de hincado estandarizada que permite la obtención de muestras representativas del 

suelo para su identificación visual. La resistencia a la penetración estándar corresponde con 

el número de golpes N necesarios para hincar la herramienta 30 cm. Los sondeos de 

penetración estándar se llevaron a una profundidad de 8.0 a 20.0 m. Sondeo con cono 

dinámico (ASTM D3441-94). Esta herramienta de exploración es la más simple, debido a 

que solo se toma el proceso debido a que el ensayo al corte es continuo y no realiza pausas 

como la SPT. 

En la tabla 11.1 se hace un resumen de los sondeos realizados y la profundidad alcanzada.  
 

 

 

 

 

 
Tabla 11.1 resumen de sondeos realizados 

Sondeo Profundidad Observación 

SPT-1 8.55 m Sondeo de exploración geotécnica 

SPT-2 8.25 m Sondeo de exploración geotécnica 

SPT-3 21.0 m Sondeo de exploración geotécnica 

SCD-1 4.3 m Sondeo con cono dinámico 

SCD-2 4.7 m Sondeo con cono dinámico 

SCD-3 5.3 m Sondeo con cono dinámico 

SCD-4 4.7 m Sondeo con cono dinámico 

A Pozos a cielo abierto (PCA). Una parte importante en el diagnóstico geotécnico es 

el conocimiento de la profundidad de desplante de la cimentación y características 

geométricas de la misma; por lo anterior se excavaron cinco calas en diferentes puntos del 

templo y que permiten tener un panorama general de las mismas y su ubicación se muestra 

en la Figura 29.1. 

Adicionalmente, de estos pozos se extrajeron muestras cúbicas inalteradas del suelo 

de apoyo de la cimentación y las cuales se trasladaron al laboratorio de mecánica de suelos. 

 



 
 

 

4.3. Trabajos de laboratorio  

Las muestras de suelo extraídas se trasladaron al laboratorio de mecánica de suelos y 

en ellas se realizaron ensayes para la obtención de los parámetros de resistencia y 

deformabilidad.  

Propiedades índices. Las muestras representativas obtenidas con la prueba de 

penetración estándar fueron trasladadas al laboratorio para determinar las propiedades que se 

enlistan a continuación. 

• Identificación y clasificación de los suelos según el Sistema Unificado de 

Clasificación de Suelos 

• Contenido de agua natural 

• Límites de consistencia 

• Porcentaje de finos (material que pasa la malla No. 200) 

• Análisis granulométrico por malla 

Propiedades mecánicas. Para determinar los parámetros de resistencia del suelo, en 

las muestras inalteradas obtenidas de los pozos a cielo abierto se realizaron ensayes de 

compresión triaxial no consolidada no drenada (prueba UU), los resultados se resumen en la 

Tabla 12.1. 

Para conocer la deformabilidad que tiene el suelo de apoyo se realizaron ensayes de 

compresibilidad confinada y para conocer el efecto que el agua tiene en su comportamiento, 

ensayes de saturación bajo carga. 

Se reportan los valores de las pruebas índice, cohesión y ángulo de fricción interna. 
Tabla 12.1 resultados de ensayos de triaxiales UU 

 

Sondeo 

Prof. m  

SUCS 

 

% 

 

e0 

Gw 

% 

 

t/m3 

c 

kg/cm2 

 

° 

E 

kg/cm2 

PCA-1 1.4 SC 7.4 0.75 23.9 1.38 0.18 27 160 

PCA-2 1.26 SC 9.8 0.64 42.0 1.51 0.04 29 251 

PCA-3 1.35 SC 10.9 1.1 25.5 1.17 0.54 16 271 

PCA-4 1.2 SC 8.7 0.96 22.6 1.26 0.87 22 267 

PCA-5 1.4 SC 10.7 0.97 26.2 1.22 0.43 20 170 



 
 

 

4.4 Interpretación estratigráfica  

La población de Juan Aldama se estableció en una planicie aluvial y la cual la cruzan 

varios arroyos, en especial al suroriente existe el cauce del Arroyo Chuvíscar, del cual 

históricamente se tomaba agua para regar los cultivos de la región. 

Secuencia estratigráfica. El modelo estratigráfico para el sitio en estudio se definió a 

partir del tipo de material, número de golpes, contenido de agua y clasificación visual; 

actividades que llevó a cabo la empresa Grupo GLTA. A continuación, se describe la 

secuencia estratigráfica. 

Unidad A. Capa superficial 

Está constituida por una capa de arena arcilla café con número de golpes en la prueba 

de penetración estándar 5 < NSPT < 50 (Lounder, 1975), su consistencia es de suelta 

superficialmente a compacta a profundidad y el espesor es del orden de 2.2; es en este estrato 

donde se apoya la cimentación de la Catedral. 

En las muestras cúbicas obtenidas en los pozos a cielo abierto se realizaron ensayes 

triaxiales del tipo no consolidado no drenado y en los cuales se obtuvieron los parámetros de 

resistencia cuyo resumen se indica en la Tabla 13.1. 

Unidad B. Aluvial I 

Este estrato se extiende hasta 14 m de profundidad, con un espesor de 12.0 m y 

consiste en una serie de intercalaciones de depósitos de gravas mal graduadas y poco limosas 

con arena limosa café, de compacidad compacta a muy compacto. En la prueba de 

penetración estándar el número de golpes registrado varía de 25 a 50 golpes. El contenido 

natural de agua es menor al 10 %. 

Unidad C. Capa fluvial 

Esta capa se detectó en el sonde SPT-3 a una profundidad de 14.0 m con un espesor 

de 1.0 m y consiste en arena arcillosa café con número de golpes del orden de 18 para un 

estado medianamente compacto y con contenido de agua natural del 20% 

Unidad D. Aluvial II 



 
 

 

Este estrato se detectó de 15.0 a 21.0 m de profundidad y el cual está formado por 

estratos intercalados de gravas mal graduadas poco limosas con arenas limosas café; el 

número de golpes registrado en la prueba de penetración estándar varío de 35 a 50 golpes. El 

contenido de agua natural es menor al 10. 

4.5 Análisis geotécnico  

En este capítulo se describe el procedimiento para la estimación de la capacidad de 

carga de la cimentación y de los asentamientos  

4.5.1 Capacidad de carga  

La capacidad de carga última en condiciones estáticas de la cimentación actual, 

apoyada sobre el estrato de arcilla café oscuro fue evaluada con la siguiente expresión: 

(Tomlinson, 2017) 

 

 

𝑞𝑢 = 𝑎𝑐𝑑𝑐𝐶𝑁𝑐 + 𝑎𝑞𝑑𝑞𝜎𝑑(𝑁𝑞 − 1) + 0.5𝑎𝛾𝑑𝛾𝜸𝐵𝑁𝛾 

 

 

 

donde: 

 

 

c 

d 

 

parámetro de cohesión, 5 t/m2 

esfuerzo efectivo al nivel de desplante, t/m2 

peso volumétrico del suelo bajo el nivel de desplante, 1.7 t/m3 

B ancho del cimiento 
Nc, Nq, N factores de capacidad de carga propuestos por Vesic 
ac, aq, a factores de forma 
dc, dq, d factores de profundidad 

En la Tabla 13.1 se indica la carga trasmitida por la estructura a nivel de cimentación, 

la capacidad de carga última del terreno (qu) y el factor de seguridad correspondiente; 

mientras que en la Figura 30.1.1 se muestra la distribución de las zonas en que se dividió la 

planta del templo para definir la carga que trasmite al subsuelo. En el caso de la capacidad 

de carga última para su cálculo se tomaron los valores de parámetros de resistencia 



 
 

 

correspondientes a las muestras cúbicas obtenidas en cada uno de los pozos excavados y su 

profundidad de desplante (Df). 
Tabla 13.1 resultados de capacidad de carga con factor de seguridad 

 

Zona 
Carga 

(t) 

Área 

cimentación m2 

Presión 

t/m2 

qu 

t/m2 

 

FS 
Df 

m 

1 561 15.42 36.4 214 5.9 0.8 

2 94 4.73 19.9 214 10.8 0.8 

3 567 15.89 35.7 101 2.8 0.95 

4 642 25.3 25.4 292 11.5 1.85 

5 589 25.3 23.3 105 4.5 1 

6 110 1.52 72.4 171 2.4 1.6 

7 109 1.52 71.7 190 2.6 1.6 

8 92 1.52 60.5 171 2.8 1.6 

9 91 1.52 59.9 190 3.2 1.6 

10 85 1.52 55.9 171 3.1 1.6 

11 85 1.52 55.9 190 3.4 1.6 

12 101 1.52 66.4 171 2.6 1.6 

13 105 1.52 69.1 190 2.7 1.6 

14 808 15.87 50.9 131 2.6 2.0 

15 107 6.0 17.8 73 4.1 1.0 

16 754 13.37 56.4 105 1.9 1.0 

De la tabla anterior (tabla 13.1), se concluye que el factor de seguridad para las 

diferentes zonas del templo en general es mayor a 2.0 y ligeramente menor en las torres 

izquierda y derecha. Por lo anterior, no se prevé que el templo haya o pueda tener un 

problema de estabilidad en su cimentación por capacidad de carga. 

La bóveda trasmite al nivel de su arranque un empuje el cual tiene dos componentes 

uno vertical y uno horizontal, este último genera un momento de volteo en la base del muro-

contrafuerte, que se trasmite al suelo como un incremento de esfuerzo en su orilla. 

Considerando el factor de seguridad que se ha calculado para la cimentación, este incremento 

tampoco ha puesto en riesgo la estabilidad de la cimentación. 



 
 

 

 
Figura 30.1 distribución de cargas por zonas en la base de cimentación 

4.5.2 Cálculo de asentamientos 

Los asentamientos que ha sufrido la estructura se deben a la deformación del estrato 

sobre el cual se apoya la cimentación, inducidos fundamentalmente por las cargas en 

condiciones estáticas, que primordialmente ocurrieron al final de su construcción y 

eventualmente incrementados por los sismos ocurridos a lo largo de toda su historia, aunque 

dado el factor de seguridad que se tiene en condiciones estáticas estos muy probablemente 

fueron reducidos. 

Para el cálculo de asentamiento se empleó la siguiente expresión: 

 

 

 

donde: 

𝛿𝑆 = 𝐻𝑚𝑣∆𝜎 

S asentamiento en condición natural del suelo, cm 



 
 

 

mv módulo de deformación volumétrica, cm2/kg 
∆σ esfuerzo trasmitido por la cimentación, kg/cm2 

H espesor total del estrato, cm 

El espesor del estrato se definió a partir de los sondeos de exploración; además, de 

los pozos a cielo abierto se obtuvieron muestras cúbicas inalteradas, en las que se realizaron 

en el laboratorio, las pruebas de deformabilidad. (Zeevart, 1980) Con los resultados 

conseguidos se pudo establecer que el subsuelo de apoyo del eje B (mv=0.011 cm2/kg) es 

más deformable que el que se encuentra debajo del eje E (mv=0.0089 cm2/kg). Además, el 

espesor de suelo que ha aportado al asentamiento de la estructura es mayor en el eje B, al 

tener menor profundidad su cimentación; y por lo tanto este eje es el que mayor asentamiento 

ha presentado. 

De acuerdo con las crónicas recopiladas, el templo se fue construyendo en diferentes 

etapas; para 1917 ya se tenía colocado el reloj, por lo que prácticamente la parte central de la 

fachada estaba construida.  

En fotografías posteriores a ese año, se aprecia que ya estaban edificadas las naves 

laterales y la central, incluso ya se aprecia que todas ellas estaban cubiertas con s bóveda. 

La figura 31.1 muestra las curvas de igual asentamiento que sufrió el templo durante 

su construcción. De acuerdo con la distribución de carga que trasmite la estructura, los 

principales asentamientos se presentaron en las columnas de la nave central y la fachada 

principal, ya que son las áreas que mayor esfuerzo de contacto aplican al suelo. Y los valores 

menores de asentamiento en los muros perimetrales y en el ábside. 



 
 

 

 

  El área de la fachada principal fue construida en diferentes etapas y para el año de 

1957 ya se tenía concluida la torre izquierda; posteriormente se construye la torre derecha y 

cuya fecha de terminación no está clara. 

En la Figura. 31.1 se muestra la gráfica de las deformaciones probables que se 

presentaron en la fachada principal durante las diferentes etapas constructivas en las que se 

erigió. Debido a los tiempos largos en que se realizó la construcción, la estructura fue capaz 

de absorber dichas deformaciones. 

Figura 31.1 curvas de igual asentamiento en cm final de la construcción 



 
 

 

 
Figura 32.1 perfil de la formación de la fachada 

 
Figura 33 perfil de deformación de la fachada 



 
 

 

4.5.3 Potencial de expansión de los suelos          

Por las características de los suelos superficiales, estos son susceptibles de sufrir 

cambios volumétricos debido a variaciones en su contenido de agua que generen 

deformaciones. (Tomlinson, 2017) Las estructuras ligeras son las que están más expuestas a 

sufrir los daños que provoca este comportamiento en el suelo. La fluctuación en el contenido 

de agua se origina por la lluvia y el periodo de estiaje, o bien provocados por rupturas de 

drenajes, tuberías de agua potable, riego de jardines, etc. 

Para definir los valores de expansión del estrato de apoyo se realizaron ensayes de 

saturación bajo carga. Las presiones aplicadas correspondieron al esfuerzo trasmitido por la 

estructura. 

En función del esfuerzo aplicado que trasmite la estructura, es el valor de la 

deformación que puede sufrir el terreno y a mayor carga este efecto es menor, como se 

muestra en la Figura 15.1 que es el resumen de los resultados de los ensayes de laboratorio. 

La deformación que estima se presentó al saturarse parcialmente el terreno de apoyo 

se realizó con la siguiente expresión: 

𝑠 = 𝜀𝑣𝐻 

S= asentamiento por saturación del suelo, cm 

v= deformación volumétrica, que depende del esfuerzo aplicado (Figura 34.1) 

H = espesor afectado del estrato, cm 

 

 
Figura 34.1 resultados de los ensayos de saturación bajo carga 



 
 

 

La Figura 35.1 muestra las curvas de igual asentamiento para la condición en que el 

terreno de apoyo se humedeció, debido a la infiltración de la lluvia o bien provocado por la 

práctica que tenían de “inundar” el jardín perimetral al templo, la que parece ser que se 

mantuvo durante un lapso importante. Lo que provocó que los muros perimetrales sufrieran 

un asentamiento adicional al que ya habían presentado por el peso propio de la estructura, lo 

que ocasionó que el soporte lateral que le daban a la bóveda de la nave central los botareles 

se viera disminuida y en consecuencia se incrementará la luz de la bóveda central y al paso 

del tiempo se agrietara en la zona de unión de la bóveda con sus apoyos y su clave. 



 
 

 

 

 

 
 

Figura 35.1 curvas de igual asentamiento en cm. por humedecimiento del terreno de apoyo 



 
 

 

5. CONCLUSION Y RECOMENDACIONES 

De la revisión de los datos de la medición topográfica, se pudo determinar que las 

columnas de la nave central están más separadas a nivel de cornisas, lo que ha provocado que 

el arco se haya abierto y deformado ocasionando el agrietamiento. 

2)  La medición de la inclinación que tienen las columnas de la nave central indica 

que las del eje C están más inclinadas que las del eje D; de igual manera el muro del eje A 

presenta mayor inclinación que las del eje F. En la Figura 5.1 se muestran los vectores de 

inclinación y los cuales muestran que la dirección de la inclinación de muros y columnas es 

en sentido contrario y al exterior del eje de la nave central, lo que es consistente con lo 

indicado en el inciso anterior. 

3)  Desde 2016 se vienen realizando nivelaciones topográficas de los puntos de 

control instalados en la estructura y de la interpretación de las mediciones realizadas; se 

concluye que en un periodo de casi dos años el movimiento máximo, que fue posible medir 

con el nivel óptico, fue de 2.0 mm, con un asentamiento diferencial de menos de un 

milímetro. Para fines prácticos, el templo no ha presentado asentamientos adicionales a los 

que históricamente tiene. 

4) A partir de los sondeos realizados se definió que la estratigrafía del sitio 

corresponde a depósitos de origen aluvial y fluvial. 

5)  Se excavaron cinco pozos a cielo abierto distribuidos en el área del templo, en los 

cuales se observó que su cimentación es la continuación de los muros y el terreno de apoyo 

corresponde a una arena arcillosa café y que se resume de la siguiente manera: a) el muro del 

eje B su cimentación es del mismo ancho que el muro y tiene una profundidad de 1.0 m, al 

igual que para el cubo de la torre derecha y la fachada principal; b) la cimentación del muro 

del eje E tiene una profundidad de 

1.85 m con excepción del muro de la Sacristía en el que se detectó su desplante a 

0.8 m y en la zona de la torre poniente a 2.0 m de profundidad; c) en el caso de las 

columnas de la nave central, el desplante de su cimentación es a 1.6 m de profundidad. 



 
 

 

 

6)  De los resultados obtenidos en los sondeos de exploración se constata que el sitio 

se encuentra en una llanura aluvial. 

7)  Capacidad de carga de la cimentación. A partir de los resultados de los ensayes 

triaxiales realizados en las muestras inalteradas obtenidas en los pozos a cielo abierto 

excavados para observar la cimentación; fue posible establecer que, al comparar la capacidad 

de carga del terreno con la carga trasmitida por la estructura, se concluye que el factor de 

seguridad para las diferentes zonas del templo en general es mayor a 2.0 y ligeramente menor 

en las torres izquierda y derecha. Por lo anterior, no se prevé que el templo pueda tener un 

problema de estabilidad en su cimentación por capacidad de carga. 

8) Asentamiento de la cimentación. Se estimaron los asentamientos que 

probablemente presentó la estructura durante la construcción y de la cual se determinó que 

la zona de la nave central fue la que mayor asentamiento presentó (de 5 a 7 cm) debido a que 

las columnas son las que más presión trasmiten al suelo, de igual manera la torre derecha (de 

5 a 7 cm) se asentó más que la izquierda de 3 a 4 cm); mientras que los muros perimetrales 

se asentaron menos, (de 2 a 4 cm). Debido al tiempo en que se construyó la estructura, esta 

fue capaz de absorber dichas deformaciones sin presentar algún problema de inestabilidad. 

A partir de los ensayes de saturación bajo carga, se pudo verificar que el suelo de 

apoyo de la cimentación, al incrementar su saturación presenta un asentamiento y la magnitud 

del mismo depende del valor del esfuerzo aplicado al suelo. 

Por lo anterior, se realizó el cálculo de los probables asentamientos que se presentaron 

para la condición en que el terreno de apoyo se humedeció, debido a la infiltración de la 

lluvia o bien provocado por la práctica que tenían de “inundar” el jardín perimetral al templo, 

la que parece ser que se mantuvo durante un lapso importante. Lo que provocó que los muros 

perimetrales sufrieran un asentamiento adicional al que ya habían presentado por el peso 

propio de la estructura, lo que ocasionó que el soporte lateral que le daban a la bóveda de la 

nave central los botareles se viera disminuida y en consecuencia se incrementará la luz de la 



 
 

 

bóveda central y al paso del tiempo se agrietara en la zona de unión de la bóveda con sus 

apoyos y su clave. 

Es importante indicar que durante un tiempo existió un sistema de calefacción, cuya 

tubería de distribución estaba enterrada a 80 cm bajo el nivel de piso de feligresía y adosada 

lateralmente a los muros perimetrales; lo que pudo provocar un secado del suelo y por lo 

tanto deformaciones adicionales cuya estimación es complicado llevar a cabo. 

9)  De acuerdo con los resultados de la exploración geotécnica realizada en el templo, 

hay diferencia en la profundidad de desplante de la cimentación y esto se refleja en una mayor 

capacidad de carga a más profundidad; sin embargo, el factor de seguridad para las diferentes 

profundidades de apoyo es aceptable y no se prevé un problema de capacidad de carga. Por 

otro lado, esta diferencia implica que el espesor del suelo afectado por la sobrecarga y que 

influye en el asentamiento que ha presentado la estructura es variable y por lo tanto el valor 

de estos. 

10)Se recomienda continuar con el programa de medición topográfica del templo y 

un aspecto muy importante es que dichas mediciones tengan como referencia un banco de 

nivel profundo y este a su vez se ligue con un banco instalado en algunos de los cerros 

cercanos. 

11)A partir de los resultados de las mediciones topográficas, es probable que se 

requiera tomar algunas acciones en la cimentación, pero con los resultados a la fecha 

obtenidos indican que por el momento es innecesario realizar acciones en la cimentación. 

 
 

 

 

 

 

 

 

•  



 
 

 

Referencias 
Aguas, D. o. (2015). Actualizacion disponibilidad medio anualde agua en acuifero Meoqui 

. Delicias. 

Braham, M. D. (2012). Fundamentos de ingeniería de cimentaciones. México: CENGAGE 

Learning. 

Caracterizacion de un subsuelo y analisis de riegos geotecnicos asociados con arcilla 

expansiva en tuxtla Gutierrez. (s.f.). 

Das, B. M. (2002). Laboratory Manual Soil Mechanics. New york: OXFORD. 

Das, B. M. (2015). Fundamentos de ingenieria en geotecnia. Mexico: CENGADE. 

Electricidad, C. F. (1981). Manual de diseño de obras civiles . Geotec. 

francis, T. a. (2016). Expansive soil recent advance in characterization and treatment. E-

Librari. 

Garrido, J. A. (s.f.). Mecanica de suelos no saturados. Queretaro. 

Geins, E. R. (1999). water permeability . water retention and microstructure of unsaturet 

compacted boom clay. 

Lazares, W. G. (2006). Mecanica de suelos. Lima Peru: MACRO. 

Lounder, V. (1975). Cimientos. España: Blume. 

MACAPI. (2018). Misiones coloniales de Chihuahua, Nivelacion topografico.  

Martinez, R. B. (s.f.). Diseño geotecnico y estructural de una cimentacion en arcilla 

expansion .  

Merritt, F. S. (1992). Manual del ingeniero civil. Beach Florida: Mc Graw Hill. 

Mexicano, S. G. (2000). Carta H13-11 . Delicias. 

Nevada, F. E. (s.f.). Estudio de un suelo expansivo de coro venezuela.  

Nowamoz, H. (2009). Contraccion y expancion. 

Redolfi. (s.f.). Pilotes de suelos colapsables. CEDEX. 

Rodriguez, A. P. (s.f.). Manual de laboratorio de mecanica de suelos I. Chihuahua. 

Serquen, W. R. (2016). Ingenieria Geotecnica. Lambayeque Peru. 

Tomlinson, M. (2017). Cimentaciones. Mexico: Trillas. 

Vallejo, G. (2002). Ingenieria Geologica. España: PEARSON Prentice Hall. 

Villalaz, C. (1979). Vias de Comunicacion. Mexico: LIMUSA. 

Villalaz, C. (1980). Mecanica de suelos y cimentaciones. Monterrey Mexico: Limusa. 

Zeevart, L. (1980). Interaccion suelo-estructura de cimentacion. Mexico: Limusa. 

 

 
 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 



 
 

 

Anexos 
 

 
 

 



 
 

 

 
 

 

  



 
 

 

 
 

 

 

 



 
 

 

 
 

 

 

 



 
 

 

 
 

 

 

 

 



 
 

 

 
 

 

 

 

 



 
 

 

 
 

 

 

 



 
 

 

 
 

 

 

 

 



 
 

 

 
 

 

 

 

 



 
 

 

 



 
 

 

 
 

 

 

 



 
 

 

 



 
 

 

 
 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 



 
 

 

 
 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 



 
 

 

 
 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 



 
 

 

 
 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 



 
 

 

 
 

 

 

 

 



 
 

 

 
 

 

 

 

 



 
 

 

 

 
 

 

 

 



 
 

 

 
 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 



 
 

 

 
 

 

 

 

 



 
 

 

 

 
 

 

 

 



 
 

 

 
 

 

 

 

 



 
 

 

 
 



 
 

 

 
 



 
 

 

 
 

 



 
 

 

 
 



 
 

 

 
 



 
 

 

 
 

 



 
 

 

 
 

 

 



 
 

 

 



 
 

 

 
 

 



 
 

 

 
 

 



 
 

 

 
 



 
 

 

 
 



 
 

 

 
 

 

 

 

 



 
 

 

 



 
 

 

 
 

 

 

 



 
 

 

 
 



 
 

 

 
 



 
 

 

 



 
 

 

 
 



 
 

 

 



 
 

 

 



 
 

 

 



 
 

 

 



 
 

 

 



 
 

 

 



 
 

 

 



 
 

 

 



 
 

 

 



 
 

 

 
 



 
 

 

 
 

 

 

 

 



 
 

 

 
 

 

 



 
 

 

Curriculum Vitae 
 

 
 

 

 



 
 

 

 
 

 

 

 

 


